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1. 序 論 
 
1.1. 研究の背景 
 
近年，自動車専用道路のような高さを持つ盛土構造物の重要性が再認識されて
いる．道路としての機能の他に，地震時においても比較的早く復旧することがで
きることや，水害時においても水没を免れて緊急輸送路として機能することがで
きるという利点に着目されているからである．さらに，これらの道路と河川堤防
を相互に結びつけて，洪水や高潮が発生したときの緊急輸送路ネットワークを形
成する（国土交通省九州地方整備局武雄河川事務所，2011）という構想も現れて
きている．このことは同時に，軟弱地盤を有する低平地にとっては，盛土構造物
に対する軟弱地盤対策工法の開発が急務になっているということができる． 
地盤環境に及ぼす影響や建設費用を抑制する観点から，深層混合処理工法のな
かでも，フロート式によるものが注目されている．従来のフロート式深層混合処
理地盤の概念図を図 1-1に示す． 
 
 
 
 
図 1-1 従来のフロート式深層混合処理地盤の概念図 
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同工法は，改良柱体を軟弱粘性土層より下層の支持層まで形成せず，軟弱粘性
土層中に打ち止めることで，改良層の下層に未改良の軟弱粘性土層を確保するも
のである．この未改良の粘性土層の存在により，改良柱体および改良材が，軟弱
粘土層直下の砂礫土層内に滞留する地下水に影響を及ぼさないようにする効果が
期待されている．ところが，一般道程度の盛土の軟弱地盤対策としてフロート式
深層混合処理工法を採用した事例は見受けられるが，自動車専用道路のような規
模の盛土荷重に対応した事例は少なく，地盤工学的な観点からは，未だ十分に確
立された技術とはいえない部分があると考えられた． 
従来は，表層に堆積している軟弱な完新統粘性土層を沈下対象層と考え，その
直下の更新統砂質土層を支持層と考えられてきた．このとき，盛土等の通常の土
工構造物の基盤を標準貫入試験による N値で判断する場合，粘性土で 4～6程度以
上，砂・砂質土で 10～15程度以上（日本道路協会，2012）が一つの目安となるた
め，標準貫入試験の実施により，上述の N 値を示す地層が確認されれば支持層と
みなされてきた．したがって，盛土の沈下計算においては，フロート式で改良さ
れた軟弱粘性土層を対象にした方法が発展してきたが，N値が 10程度を示し支持
層と考えられた地盤において，沈下が生じることが報告（国土交通省九州地方整
備局，2003）されてきたため，従来の概念を見直さざるを得ない状況であると考
えられた． 
地域高規格道路に代表されるような大規模な道路における道路計画の大まかな
流れ（日本道路協会，2009）は，①道路概略設計において複数の候補路線の中か
ら最適路線を絞り込み，②都市計画決定や環境影響評価の事業化に向けた手続き
を経て事業者の意思が公表される．事業が決定されると，③道路予備設計の始ま
りと同時に現地調査や地盤調査が進められる．なお，この段階ではまだ用地買収
は行われていないので，地盤調査が可能な位置は限られている．道路路線測量と
道路予備設計が完了すると，必要な用地幅が決められ，用地買収が始まる．そし
て，④詳細設計段階に入り，道路詳細設計や構造物の詳細設計が行われる． 
一般的に道路予備設計では，1/1000の平面図と 20mピッチの横断図が作成され，
道路詳細設計では，場合によって 1/500の平面図が成果となる．道路概略設計にお
いて複数の候補路線を比較検討されるときには，1/5000 もしくは 1/2500 の地形図
が利用され，50mもしくは 100mピッチの横断図が作成され（経済調査会，2013），
土工や構造物に関する技術的な評価，土地利用や住民生活への影響等の社会的な
評価，および経済的な評価等の視点から総合的に優れた路線が採用される．設計
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しようとする道路が軟弱地盤上を通過するような場合を想定すると，軟弱地盤対
策工法や沈下量は，技術的な視点のみならず，経済的，社会的観点から路線を決
定付けるのに重要な要因の一つとなり得る．ところが，この段階では地盤調査の
頻度は限られ，候補路線の位置に対する地盤調査の精度も期待できない． 
フロート式深層混合処理された地盤における盛土の沈下量を有限要素法解析で
求めようとする場合，その成果に比較的高い精度を期待することが可能である反
面，解を得るための条件として，詳細な地盤調査に基づく様々な土質定数や長い
時間，多くの労力および多額の費用が要求される．自動車専用道路のような規格
の高い道路は，延長が 10kmを超えることも少なくなく，解析が必要な検討断面数
を想定すると，有限要素法解析に要する費用と時間は計り知れない．道路詳細設
計の段階であれば，道路用地幅も決定しており，十分な地盤調査も可能となり，
沈下量の予測が高精度に求められる条件が整い，有限要素法解析が最適な選択肢
になると考えられるが，この前の段階，とりわけ道路概略設計の段階においては，
要求される精度と地盤調査の情報量に合った沈下量の計算方法が求められている
と考えられた． 
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1.2. 従来の研究 
 
1.2.1. 有明粘土の研究史 
第四紀学の視点から見ると，当初の有明粘土は「有明・不知火海域の干潟と海
岸地域の大部分を構成する粘性土」と定義されていた（有明海研究グループ，1965）．
しかし，有明海沿岸低平地域における粘性土層の堆積環境は一様ではなく，海成
の粘性土層と非海成層の粘性土層に二分できることが明らかになってきた．前者
が以後の有明粘土層と呼ばれ，後者は蓮池層と呼ばれるようになり，有明粘土層
は「干潟と海岸低地の大部分を構成する海成完新統」，蓮池層は「陸域の汽水域か
ら淡水域で形成された非海成完新統」と再定義された（下山ら，1994）．これと同
時に明らかにされた有明海北岸地域の地形区分および佐賀地区の地質断面を，そ
れぞれ図 1-2および図 1-3に示す． 
 
 
 
 
図 1-2 有明海北岸地域の地形区分（下山ら，1994） 
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図 1-3 佐賀地区の地質断面図（下山ら，1994） 
（佐賀駅を通る南北断面，図中の番号は試錐位置を示す） 
 
有明粘土層は極めて軟弱な地層で，海棲貝類の貝殻片を混入するのを特徴とす
る．蓮池層は均質な粘土層を主体とし，アシ（ヨシ）の地下茎や植物繊維を混入
する湿地堆積物で，貝殻片を含まないのが特徴である．さらには，有明粘土層と
蓮池層に含まれる粘土鉱物は，高温起源のスメクタイトが主体である（Mizota et al.，
1996）．これは，有明海沿岸低平地域，筑後川および矢部川の上流域に分布する大
量の火山物質が両粘土層の起源になっていることによる． 
有明粘土を対象とした最初の地盤工学の研究は，「有明海・不知火の第四系」（有
明海研究グループ，1965）にまで遡れる．また，「九州・沖縄における特殊土」所
収の「有明粘土」（鬼塚，1982）が挙げられる．これらの成果は，1990年代までの
研究において参考文献として欠かされたことがない．有明粘土の高鋭敏性の成因
に塩分溶脱現象の影響による視点がもたらされた（Ohtsubo et al. ，1995）のは画
期的であり，後の物理化学的性質に関する研究の基礎となった． 
1980 年代前半までの有明粘土における地盤工学的課題の解決は，いわば定性的
な慣れの姿勢であったという（三浦，2001）．この視点を改善し，定量的解決の方
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向に導いたのは，地域の大学教官を始め産官の技術者・研究者で構成された研究
会による一連の活動であった．この成果（低平地防災技術研究会，1987）は，後
に低平地に関する世界で初めての専門機関を発足させ（三浦，2001；荒牧，2001），
今日まで精力的な活動を続けてきている（林，1999）． 
1992 年度から 1995 年度に活動した堆積環境が土質特性に及ぼす影響に関する
研究委員会（堆積環境が地盤特性に及ぼす影響に関する研究委員会，1995；地盤
工学会，1995）の研究成果に伴い，不明であったいくつかの地盤工学的課題の解
決は図られたが（三浦ら，1996），既往の見解が覆される結果も生じてきており（八
谷ら，2002），なおも有明粘土における地盤工学的課題は尽きない． 
さらに，更新統の物理的性質および力学的性質は，未だ不明な点が多い．佐賀
地域の地質総括図（下山ら，2010）を図 1-4に示す．同図には，深度 200m付近ま
での第四系（中部更新統－完新統）が記載されている．三田川層は礫および砂を
主体としており，阿蘇-4 火砕流堆積物は火山灰および軽石からなる層であるため
と考えられるが，三田川層以深の粘性土の物理的性質および力学的性質に関する
研究に触れる機会はあまり多くない．白石平野（筑紫平野西部の六角川以西の地
域）における地下水に関する研究が行われる過程で，更新統を含むオールコアボ
ーリングが行われた報告があるが，土の試料採取は完新統に限られ，更新統につ
いては，採取された地下水のイオン分析が行われたのみであるもの（八谷ら，2002）
や，中原層，高木瀬層および川副層が確認された約 50m の層厚に対して 5 サンプ
ル程度が示された土性図（坂井ら，2002）に限られている． 
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図 1-4 佐賀地域の地質総括図（下山ら，2010） 
  
 
→ 海側
前期
新第
三紀
古第
三紀
後　期
細-中粒白雲母黒雲
母花崗岩（部分的に
ざくろ石を含む）
礫，砂及び泥
（下部にラハール堆積物を含む）
後
　
期
凝灰質粘土と細砂の互層
かんらん石玄武岩
更
　
新
　
世
中原層*
玄武岩溶岩*
三  田  川  層
高 木 瀬 層*
(上部)
立 石 層
川副層*
 重複変成のため本来の
三郡変成岩の鉱物組成と
変成組織を残していない
が，低温高圧型結晶片岩
とかんらん岩質超苦鉄質
岩と推定される
 陸成層・火成岩・変成岩
三郡変成岩類 の高温
低圧型重複変成領域
佐賀花崗岩
（82- 89 Ma)
 海成層
 無堆積
三郡変成岩類**
苦鉄質片麻岩を主とし，
少量の泥質片麻岩・珪質
片麻岩，及び蛇紋岩化し
た超苦鉄質岩を伴う
（三郡変成岩類を原岩と
して，白亜紀に角閃岩相
に至る高温低圧型の重複
変成を受けた）
岩　　　　相
→ 海側 陸側 ←
海成粘土，シルト，砂
及び貝殻
淡水-汽水成粘土，
シルト，砂及び礫
　層　　　　序
時代未詳
中新世
前　期
第
　
四
　
紀
中
　
期
   陸側 ←
地質時代
*地上に露出しない　 **非重複変成領域はない　ka；1000年，Ma；100万年
白
亜
紀
 海成層を含む地層
礫及び砂
（海成と淡水成粘土が混じる）
完
新
世
(上部)
牛 屋 層 *
礫
シルト，海成粘土及び貝殻礫, 砂, シルト
及び淡水成粘
土
柳川テフラ(0.4 Ma ?)
(下部)
デイサイト－安山岩
軽石及び火山灰阿蘇-3火砕流堆積物* (130 Ka)
姶良-Tn（26-29 Ka）
蓮 池 層
(下部)
斜方輝石角閃石デイサイト火山灰及び軽石阿蘇-4火砕流堆積物 （90 Ka）
      有明粘土層
鬼界-アカホヤ（7.3 Ka）
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1.2.2. 力学的性質の推定に関する研究 
土の物理的性質と力学的性質との関係については，日本の海成粘土の圧縮指数
と液性限界との関係や自然含水比から換算した間隙比との関係がまとめられてい
る（地盤工学会，2008）．この中では，圧縮指数と液性限界との関係式 Cc = 0.015(wL 
– 19)が提案されており，Skempton の提案式 Cc = 0.009(wL – 10)と比較すると，圧
縮指数が若干大きい値を示している．また，間隙比と圧縮指数の関係式 Cc = 0.54e 
– 0.16では，間隙比が大きいほど圧縮指数が大きいという関係が示されている． 
佐賀平野の地盤においては，湿潤密度，間隙比，圧縮指数ならびに e-logp 曲線
と自然含水比との関係が示されており（山岡ら，2005），自然含水比 wnと間隙比 e
との関係式 e = 2.56wn /100が導かれ，両者には直線関係があることが示された．ま
た，自然含水比 wn と湿潤密度との間の関係式 ρt = 2.56(100＋wn) / (100＋2.56wn) 
(g/cm3) （ただし，土粒子の密度は 2.56g/cm2，飽和度は 100%）も得られている．
さらに，自然含水比 10%毎の e-logp 曲線が整理され，自然含水比と圧縮指数との
関係式 Cc = 0.015wn－0.30が得られている．道路事業が想定され，地盤調査が不足
している場合の補完的な方法の一つとして提案されているが，これらの検討に用
いられた土試料は完新統（原文では沖積粘土）のものであり，ここで得られた関
係は，本研究で注目している更新統には適用できない． 
Hanzawa らは，有明粘土層を上下部の二層に分類し，K0圧密三軸試験から正規
圧密状態における非排水圧縮強さと鉛直圧密応力の比をそれぞれ 0.31と 0.32と示
し，非排水せん断強度と現場圧縮強度の比をそれぞれ 0.65と 0.70と示した（Hanzawa 
et al. ，1990）．そのときの有明粘土層が過圧密状態であることも示しているが，提
案された比と過圧密比との関係は明らかにされていない． 
有明佐賀空港建設地における地盤調査結果をもとに，有明粘土の工学的特性と
共に塑性指数と圧縮指数の関係について触れられているものもある（Miura et al. ，
1998）．塑性指数から Woodの提案式（Wood，1984）を用いて推定された圧縮指数
は，当該地盤から得られた圧縮指数と間に誤差があった．また，一軸圧縮試験と
現場ベーン試験から非排水せん断強度と深度の関係式も提案されている．その結
果，強度増加率が地表から地下 20mにかけて 0.5から 0.3へ変化するとの知見が示
されたが，当該調査地の地盤も過圧密領域にあり，過圧密比と強度増加率との関
係を提案するには至っていない． 
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1.2.3. フロート式深層混合処理地盤における沈下計算に関する研究 
国内で広く用いられているフロート式深層混合処理された地層および未改良の
軟弱粘土層の一次元最終圧密沈下量を計算する方法は，「柔構造樋門設計の手引き」
（国土開発技術研究センター，1998）に記述されている．この手法は，改良体の
面積改良率 α に基づいて改良柱体先端以深の（圧縮）沈下対象層厚を求める方法
である（以後，柔構造法と呼ぶ）．図 1-5にその概念図を示す． 
 
 
 
改良率 30%以上の場合        改良率 10%～30%程度の場合 
 
図 1-5 沈下対象層厚と応力分散の考え方（国土開発技術研究センター，1998） 
 
 
面積改良率が 30%以上の場合には未改良層のみが主な圧縮層であると考えられ
るが，30%未満の場合には，改良柱体で改良された層厚の底部 1/3の部分を未改良
層とみなされ，同層厚を加えた未改良層が主な圧縮層であると考えられる．この
方法は，文献のタイトルにあるように，河川堤防を横断して貫通する函渠構造物
基礎の設計を目的としているものである．つまり，河川堤防盛土を道路盛土に置
き換えると，図 1-5 に示された断面は，道路縦断方向の断面を意味するため，道
路盛土を考えるときの横断面と直交している．上載荷重は，周辺堤防の沈下の影
響を考慮しないという仮定のもとで，改良部上面に作用する全鉛直荷重と定義さ
れており，改良体先端以深に作用する鉛直荷重は改良体先端から 30°の範囲に分散
10 
 
するものとされている． 
Chai らはケーススタディにおいて，柔構造法で得られた沈下量が，面積改良率
30%を境に極端に値が異なり，面積改良率 30%未満の場合には過大な値を示すこ
とを指摘し，改良柱体による面積改良率 αおよび深さ方向の改良率 β ( β = HL / H，
HLは改良体の長さ，H は軟弱粘性土層の厚さである）を取り入れた改良柱先端以
深の沈下対象層厚の計算手法（以後 Chaiらの方法と呼ぶ）を提案した（Chai et al. ，
2010）．同方法は，フロート式で深層混合された改良体群の先端部分が未改良の粘
性土層へ相対的に貫入する現象を想定し，αと βに基づいて求めた改良層の一部の
厚さ Hcを未改良層とみなして沈下対象層厚に加算する方法である．Hcは次の式で
求められる． 
 
 
 
ここで，f (α)と f (β)はそれぞれ図 1-6(a)，(b)に示すような αおよび βの関数で
ある． 
 
 
 
          (a)                  (b) 
 
図 1-6 Chaiらの方法における f (α)および f (β) （Chai et al. ，2010） 
 
 
有明海北東岸における試験盛土で観測された沈下量実測値との比較により，
0
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0.4
0.5
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α
0.0
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β
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Chaiらの方法の有効性が示されたが，柔構造法および Chaiらの方法は，どちらも
改良柱体先端以深の軟弱層のみを対象としており，軟弱粘性土層下面から良質な
支持層上面までの中間層で発生する沈下に対しては無力である．また，Chai らの
方法における改良体群の先端部分が未改良の粘性土層へ相対的に貫入するという
仮定は，実現象としての検証が行われていないため信頼性の向上が待たれる． 
 
 
 
1.2.4. フロート式深層混合処理地盤上の盛土に関する研究 
有明海沿岸低平地においてフロート式深層混合処理地盤上の盛土を建設した事
例には，国土交通省で実施された試験盛土が挙げられる（国土交通省九州地方整
備局，2003）．同試験盛土では，浅層混合処理スラブと面積改良率 22%の深層混合
処理地盤とを組み合わせた工法が採用されている．盛土の底幅は 43.8m，道路縦断
方向の長さは 64.0mであり，盛土厚さは 8.0m，法面勾配は 1：1.8である．完新統
は 9.5mの厚さに堆積しており，浅層混合処理スラブの厚さは 1.0m，改良体の長さ
は 6.5mであり，フロートされた軟弱層は 2.0mである．改良体の直径は 1.0mであ
り，設計一軸圧縮強度は 700kN/m2である．動態観測の結果，盛土の地表面沈下量
は約 0.4mと観測されたが，ここで着目したいのは，当初設計で支持層と考えられ
た N 値が 10 程度の更新統（原文では洪積層）地盤において，約 0.1m の沈下が認
められたことである．このとき，更新統の沈下量を解析するには至っていない． 
佐賀平野においてフロート式深層混合処理地盤上に本研究で対象とするような
規模の盛土を構築された事例は，未だない．つまり，沈下の傾向や周辺地盤への
影響の程度など，実地盤における盛土の挙動については未知の状況であった． 
 
 
 
1.2.5. 改良土の現場・室内強度比に関する研究 
国内で一般的に用いられている現場改良土の一軸圧縮強さの平均値と室内配合
試験における改良土の一軸圧縮強さの平均値との関係（土木研究センター，2004）
を図 1-7に示す．同図によれば，現場における改良土の一軸圧縮強さの平均値  
と室内配合試験における改良土の一軸圧縮強さの平均値  との比を示すλは，
土質や混合条件によって異なる分布範囲を示すことが確認される． 
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図 1-7 現場改良土と室内改良土の一軸圧縮強さの関係 
（土木研究センター，2004） 
 
 
佐賀平野において深層混合された改良土の室内配合試験と現場強度の関係につ
いては，撹拌エネルギーの観点から論じられている（西田ら，1995）．室内と現場
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における混合効果の違いの主な原因は，室内撹拌エネルギーと現場撹拌エネルギ
ーの差によることが示され，改良材混合量の設計で一般的に用いられている現
場・室内強度比    /    = 1/3という値が，撹拌エネルギーの観点から妥当であ
ると結論づけられている．また，一軸圧縮強さと撹拌エネルギー，および施工費
指数(Cost Index)の関係がグラフ化され，撹拌エネルギーに対応する一軸圧縮強さ
と施工費が比較され，その結果，施工費指数という観点から，撹拌エネルギーを
増やすより改良材を増加させる方が経済的であることが示された．ところが，こ
こで得られた成果は，紛体噴射撹拌工法において生石灰を固化材として用いたも
のであり，現在主流となっているセメント系改良材を固化材としたスラリー撹拌
工法への適用には，なお課題を残している． 
 
 
 
1.2.6. 改良土の一軸圧縮強さと変形係数の関係に関する研究 
 改良土の一軸圧縮強さ quと変形係数 E50 の関係には比例関係があるとされてお
り，いろいろな式が提案されているが，変形係数は土質の違いや一軸圧縮強さの
大きさによって値が異なることも指摘されている（土木研究センター，2004）．設
計に用いる変形係数 E50 を求めるために用いられる改良土の一軸圧縮強さと変形
係数の関係の一例（土木研究センター，2004）を図 1-8 に示す．同図は，紛体お
よびスラリーによる改良土に関する同関係を示している．適用することが可能な
土質が明らかにされておらず，変形係数のばらつきが大きいが，実務においては，
同図のような類似の報告による経験則を参考にしているのが現状である． 
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図 1-8 改良土の一軸圧縮強さと変形係数の関係（土木研究センター，2004） 
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1.3. 研究の目的 
 
 本研究におけるフロート式深層混合処理地盤の概念図を図 1-9に示す． 
 
 
 
 
図 1-9 本研究におけるフロート式深層混合処理地盤の概念図 
 
 
 
 従来，支持層と考えられてきた N 値 10 程度の更新統砂質土層は支持層とせず，
良質な支持層を重要構造物の基礎程度と想定し，N値 30程度を示す砂質土層を目
安とした．そして，フロート式で深層混合処理される軟弱粘性土層の下面から良
質な支持層までの層を中間層（地盤工学会，2006）と呼ぶことにし，これを検討
断面に取り入れた．盛土高さは，一般道と立体交差するような自動車専用道路を
念頭におき，6m程度以上と想定した． 
 以上のような条件のもとで，フロート式深層混合処理工法の技術の発展に寄与
するため，佐賀平野を対象とし，本研究の目的を次のとおりとした．
16 
 
1. 第四系の地盤工学的性質を明らかにすること． 
2. フロート式深層混合処理地盤上の盛土の現場における挙動を明らかにする
こと． 
3. フロート式深層混合処理地盤における盛土の中間層（更新統）における一次
元沈下量の計算方法を提案すること． 
 
 なお，研究の方法については，著者が社会人であることを活かし，佐賀県勤務
において携わった事業のなかで得られたボーリング調査や試験盛土の動態観測結
果を活用することとした． 
 研究目的の具体的内容および検討方法は次節で述べる． 
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1.4. 論文の構成と内容 
 
本研究は次の六章から構成される． 
第 1 章では，はじめに本研究の背景について述べた．次に，フロート式深層混
合処理工法を盛土の軟弱地盤対策工法として適用する場合について，従来の研究
における課題を整理した．そのうえで本研究の目的を示し，研究の構成と内容を
述べた． 
第 2 章では，佐賀平野における第四系の地盤工学的性質を明らかにする．検討
には，佐賀平野において実施された 39箇所のボーリング調査結果を用いる．完新
統および更新統粘性土の土質試験結果を整理して物理的性質および工学的性質を
示し，沈下計算を念頭に置き，層序に従い特徴を整理する．次に，土の物理的性
質と力学的性質の関係を示し，地盤パラメータを推定する経験式を導くことを試
みる． 
さらに，完新統粘性土については，過圧密比を考慮した強度増加率を導くこと
を試みる．ボーリング毎の圧密降伏応力と有効土被り圧の関係から正規圧密粘土
および過圧密粘土を分類し，まず，正規圧密粘土の非排水せん断強さと有効土被
り圧の関係を示す．次に，過圧密粘土について，過圧密比を考慮した有効土被り
圧と非排水せん断強さの関係を示し，過圧密比を考慮した強度増加率を導く． 
第 3 章では，佐賀平野において，セメント系改良材を用いてスラリー撹拌され
た改良土の特性について明らかにする．検討には，実際の道路事業の工事現場に
おいて施工された改良土の施工管理結果を用いる．まず，沈下計算に必要な，現
場改良土の変形係数を推定する経験式を導くため，現場改良土の一軸圧縮強さと
変形係数の関係を示す．次に，公共事業における改良土の室内配合試験から品質
管理までの過程を確認し，品質管理基準に触れ，改良土の品質を確保しながらコ
スト削減を図る要素について述べる．その後，室内配合試験における改良土の一
軸圧縮強さの平均値と現場における改良土の一軸圧縮強さの平均値の関係（λ）に
ついて，撹拌工法や使用する改良材の違いによる影響を検討する．そのうえで，
スラリー撹拌された改良土に関する λの値を提案する． 
第 4 章では，フロート式深層混合処理地盤上の盛土の現場における挙動につい
て明らかにする．検討には，佐賀平野において無処理地盤上に構築された試験盛
土と，フロート式深層混合処理地盤上に構築された自動車専用道路実物大の試験
盛土の動態観測結果を用いる．まず，無処理地盤における盛土の沈下および周辺
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地盤の変位の傾向を示す．次に，フロート式深層混合処理地盤における盛土の沈
下および周辺地盤の変位の傾向を示し，無処理地盤における傾向と比較すること
で，沈下量や地盤変位量の抑制効果を確認する．さらに，試験盛土周辺に設置さ
れた地下水観測孔で測定された地下水の流動方向，流速，水位および水質を示す．
それらの経年的な変化の傾向から，地下水に対する改良柱体および改良材の影響
について評価する． 
第 5 章では，フロート式深層混合処理地盤における盛土の中間層（更新統）に
おける一次元沈下量の計算方法を提案する．第 4章で示す試験盛土をモデル化し，
第 2 章で示す地層区分，土の物理的性質および力学的性質から地盤のパラメータ
を設定し，提案方法を用いて得られた沈下量の計算値を，地表面沈下量および層
別沈下量の実測値と比較し，提案方法の妥当性を検証する． 
さらに，第 2 章で提案する土の物理的性質から地盤パラメータを推定する経験
式を，提案法の沈下量計算に適用し，提案式の妥当性を検証する． 
第 6章では，各章で明らかにされた成果をまとめ，総括する． 
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2. 佐賀平野における第四系の地盤工学的性質 
 
2.1. 地盤調査 
 
2.1.1. 調査位置 
本研究に用いたボーリング調査箇所の位置を図 2-1 に示す．これらの調査は，
地域高規格道路有明海沿岸道路の整備を目的に行われたものである．佐賀市久保
田町から小城市芦刈町にかけて行われた調査を久保田・芦刈地区ボーリングと呼
び，杵島郡白石町南部の干拓地で行われた調査を白石地区ボーリングと呼ぶこと
にする．久保田・芦刈地区ボーリングにおいては，東西約 3.3km 区間で行われた
31箇所のボーリング調査結果を得た．掘削深さは，約 25mから約 55mである．白
石地区ボーリングにおいては，第二線堤防と呼ばれる旧海岸堤防に沿った 6km 区
間における 8 箇所のボーリング調査結果を得た．この中には，現存する旧海岸堤
防天端から行われた 3 箇所のボーリング調査を含む． 
 
 
 
 
 
図 2-1 ボーリング調査箇所の位置図  
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2.1.2. オールコア観察 
公共事業におけるボーリング調査は，一般的に地質調査会社へ業務委託して行
われる．発注者（佐賀県）の監督のもとで，受託した調査会社の技術者によって
調査が主体的に進められているが，本研究で収集したボーリング調査では発注者，
受注者および佐賀大学低平地研究センターの三者が協力して調査を進める体制が
執られた．コアの観察，サンプリング深さの検討，サンプリング試料の開封方法，
土質試験結果の評価等について，三者が随時協議しながら調査が行われた．コア
観察においては，削孔径 66mm で採取されたオールコアがワイヤーソーやカッタ
ーを用いて半割りされ，コアの中心部分を用いて岩相，混入物，色調が観察され
た後，層序が判別された（下山ら，2010）． 
 
 
 
2.1.3. サンプラーの開封方法 
土質試験に供する試料はシンウォールサンプラーによって採取され，所定の量
が切り出されて試験に用いられる．しかし，一般的に試料の切り出しと各土質試
験項目への対応は試験実施者に委ねられており，特に土粒子の密度試験，粒度試
験，液・塑性限界試験などは，力学試験に供した試料の削りくずが寄せ集められ
て実施されることも少なくなく，土の物理化学的性質と力学的性質の相関を損な
う一因になっていると考えられる．このような人為的な誤差の発生を抑制するた
め，サンプラーの開封方法があらかじめ示された．図 2-2 に試料の開封方法を示
す（北村ら，2008）．なるべくサンプラーの先端部に力学試験用試料を集め，土の
状態諸量に関する試料と圧密試料を近接させ，相関の検討に際してばらつきを最
小限に抑えようとするものである． 
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図 2-2 シンウォール試料の開封方法 
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2.2. 佐賀平野における第四系の土質 
 
久保田・芦刈地区ボーリングの調査平面図を図 2-3 に示す．調査地のほとんど
は，農地もしくは農業用水路敷地内である． 
 
 
 
 
図 2-3 久保田・芦刈地区のボーリング調査平面図 
 
 
久保田・芦刈地区で得られた代表的な柱状図，層序，N 値および各層の粒度を
図 2-4 に示す．なお，この柱状図と同時に得られなかった層の粒度は，他のボー
リング調査で得られたものの中から代表的な結果を表記している． 
完新統については，下位から非海成の蓮池層下部砂質土(aHls)，蓮池層下部粘性
土(aHlc)，海成の有明粘土層(aAc)および非海成の蓮池層上部粘性土(aHuc)に区分さ
れる．これらの地層が地表から約 10m の厚さに堆積しており，N 値がほぼ 0 を示
す軟弱粘性土層である．更新統については，いずれも非海成層である．下位から
中原層上部における砂質土(dNus)，同層上部における粘性土(dNuc)の区分をはじめ，
阿蘇-4 火砕流堆積物(dAso4)，三田川層(dM)のように地層が重なる．
26 
 
 
 
 
図 2-4 久保田・芦刈地区の代表的な柱状図および地層
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三田川層については，砂および砂礫を主体としたもの(dMs)であるが，粘性土層
(dMc)が互層状に分布している．そこで，本研究においては，三田川層粘性土を堆
積深さや N値から dMc1と dMc2に区分している．中原層上部粘性土についても，
堆積深さ，土質分類，N値から dNuc1,2,3および 4に区分して以下の議論を進める． 
 図 2-5 に久保田・芦刈地区における土質試験結果を示す．なお，更新統の圧密
降伏応力は段階載荷圧密試験(JIS A1217)によるものと，定ひずみ速度載荷圧密試
験(JIS A1227)によるものを併記している．地層全体を俯瞰すると，地表から地下
に向かい，ほぼ直線的に自然含水比が減少して湿潤密度が増している．深さ 25m
から 30m 程度においては，逆に自然含水比が徐々に増加し湿潤密度が減少する傾
向がみられる．深さ 17m から 25m 程度に堆積しているのは，三田川層砂質土層
(dMs)および阿蘇-4火砕流堆積物(dAso4)の滞水層である．土の物理的性質について
は，塑性限界は地層全体が一定程度の範囲で分布し，大きな変化は見られないが，
液性限界には自然含水比と同様の傾向が確認できる．完新統の液性指数は 1 を超
えており，更新統の液性限界はおおむね 1 以下である．土の力学的性質について
は，地表から地下に向かって圧密降伏応力および一軸圧縮強さが増加する傾向に
あるが，深さ 25m 以深の圧密降伏応力および圧縮指数のばらつきが大きい．地層
全体は，ほぼ過圧密状態にあるといえる． 
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図 2-5 久保田・芦刈地区の土質試験結果の深度分布（1）
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図 2-5 久保田・芦刈地区の土質試験結果の深度分布（2） 
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2.3. 完新統の地盤特性 
 
 図 2-4および図 2-5に示した完新統の各層について特徴を述べる． 
蓮池層上部粘性土(aHuc)は，地表面から深さ 3.5m 程度までに堆積している．自
然含水比，湿潤密度および間隙比は，地表面から深さに伴い変化している．自然
含水比は 150%から 130%程度まで減少し，湿潤密度は 1.4g/cm3から 1.5g/cm3まで
増加し，間隙比は 3.8から 3.3まで減少する．このときの圧密降伏応力は 20 kN/m2
から 55kN/m2を示す．深さ方向に対する圧縮指数の変化はあまりみられず，1.4か
ら 2.5までの範囲でばらつきがある．また，液性指数は 0.9から 1.7を示しており，
圧縮性が大きい．一軸圧縮強さは，10kN/m2から 40kN/m2を示す．  
有明粘土層(aAc)の堆積層厚は，6mから 7mに及ぶ．自然含水比，湿潤密度およ
び間隙比は，蓮池層上部と連続性をもちながら，深さに伴い直線的に変化してい
る．自然含水比は 130%から 95%程度を示し，湿潤密度は 1.4 g/cm3から 1.5g/cm3
の範囲にあり，間隙比は 3.3 から 2.4 の幅を示す．圧密降伏応力は 25 kN/m2から
89kN/m2を示し，圧縮指数は上層ほどばらつきが大きく，下層になるに従い収束す
る傾向がみられる．深さ 5m付近では 1.1から 2.7までの範囲を示すが，深さ 9.4m
付近に至ると 1.3から 1.7の範囲にある．液性指数も同様に上層ほどばらつきの範
囲が大きく，下層に至る程収束する傾向がある．上層部では，最大で 2.7を示し蓮
池層上部粘性土よりも大きく，最下層部では 1.0程度へ減少する．一軸圧縮強さは
10kN/m2から 60kN/m2までの幅を示し，下層に至る程大きい． 
蓮池層下部粘土層(aHlc)は，堆積層が薄く平面的な連続性が乏しいためサンプル
数が少なかった．深さ 9.4m，10.4m および 11.3m で採取された三試料によれば，
それぞれ自然含水比は 72%，50%，54%であり，砂礫分を混入したシルトもしくは
粘土である．深さ 9.4mと深さ 10.4mの湿潤密度は 1.6g/cm3と 1.7g/cm3であり，間
隙比は 1.9と 1.4である．蓮池層上部から有明粘土に続く諸定数が深さに伴い変化
する傾向はうかがえるものの，有明粘土層との連続性は乏しい．深さ 9.4mにおけ
る圧密降伏応力は 87kN/m2，圧縮指数は 1.5であり，有明粘土層中の最下層部と同
程度を示すが，深さ 10.4m において圧密降伏応力が 140kN/m2，圧縮指数が 0.5 を
示した．液性指数は深さ 9.4m で 0.6 を示し，深さ 11.3m において 1.3 を示した．
なお，試料に混入されている砂分の影響で，深さ 10.4m における液性限界・塑性
限界試験，11.3mにおける圧密試験は行われなかった． 
蓮池層下部砂質土層(aHls)は層厚が薄く，かつレンズ状に堆積している．粘土分
31 
 
および礫分を含んだ砂質土層であり，N値はほぼ 0 を示した． 
以上のことをまとめると，完新統について，自然含水比，湿潤密度，間隙比お
よび塑性限界は，深さに伴いほぼ直線的に推移する傾向にあり，蓮池層上部粘性
土層と有明粘土層には連続性が確認された．液性限界には両層の間に若干差がみ
られた．力学的性質についても，圧密降伏応力，圧縮指数および一軸圧縮強さが
深さに伴い，圧縮性が低くかつ強度が増大する傾向を示すことが確認された．蓮
池層上部粘性土層と有明粘土層には連続性が確認された．蓮池層下部粘性土層に
ついては，堆積層厚が薄く，平面的な連続性が劣ったためデータ数が少ないが，
有明粘性土層との連続性は乏しいことが確認された． 
 
次に，白石地区ボーリングの調査平面図を図 2-6 に示す．同図中の NG1～NG5
は自然地盤のボーリング調査個所を示す． 
 
 
 
 
 
図 2-6 白石地区のボーリング調査平面図  
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調査地一帯は整備された農地であり，NG1，NG2および NG4が農業用水路敷地
内における調査，NG3 および NG5 が農地の一角における調査である．UE1～UE3
は，写真 2-1 に示すような「第二線堤防」と呼ばれる旧海岸堤防の直下における
ボーリング調査個所を示している． 
 
 
 
 
写真 2-1 白石地区に現存する旧海岸堤防（UE1付近） 
 
 
自然地盤で得られた土質試験結果を図 2-7 に示す．完新統において不撹乱試料
が採取された．人工の表土を除いた原地盤の表面は，各ボーリング共に標高±0m
程度である．蓮池層上部粘性土(aHuc)は観察されず，地表部には有明粘土層(aAc)
が堆積している．その下層は蓮池層下部粘性土(aHlc)である．いずれも N値が 0 を
示す軟弱粘性土層である．完新統の下面は深さ 16～23m にあり，久保田・芦刈地
区と比較して堆積層が厚い．自然含水比，湿潤密度および間隙比は，いずれも地
表付近から深さに伴い直線的に変化している．地下 2m の自然含水比は 150%程度
であるが，地下 10m 付近で 100%程度を示し，さらに地下 21m では 70%程度にま
で小さくなる．  
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図 2-7 白石地区の土質試験結果の深度分布 
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湿潤密度は地下 2m では 1.3g/cm3を示し，地下 10m 付近で 1.4g/cm3へ増加し，
さらに地下 21m では 1.6g/cm3へ増加する．地下 2m の間隙比は 4.3 であり，地下
10m付近で 2.9へ減少し，さらに地下 21mで 1.8まで減少している．液性指数に深
さに伴う減少傾向はみられず，全層にわたり 1 から 2 の範囲にある．圧密降伏応
力は地下 2mから 10mにかけて 20kN/m2から 70kN/m2まで増加し，さらに地下 21m
においては 160kN/m2まで増加する．圧縮指数は若干ばらつきを持ちながら深さに
伴い減少する傾向にある．地下 2m付近では 2.0程度であるが，地下 10m付近にお
いて 1.8程度まで減少する．地下 20ｍに至ると 0.9まで減少する．一軸圧縮強さは
地下 2m において 20kN/m2を示し，地下 10m にかけて 40kN/m2まで増加する．地
下 12m以深ではばらつきが大きくなるが，下層部である程大きい値を示している．
白石地区の地表から地下 10m 付近までにおける物理的性質と力学的性質の値およ
びその深さ分布を久保田・芦刈地区の蓮池層上部および有明粘土層が示す分布に
照らしてみると，ほぼ同等の値を示していることが分かる．白石地区の地下 10m
以深については，諸定数が示す深さ方向に対する増減の傾向を保ちながらさらに
変化が続いている． 
図2-8にNG1～NG5における各々の圧密降伏応力と有効土被り圧の関係を示す．
各有効土被り圧は，各ボーリング調査において得られた湿潤密度と各層厚を基に
計算している．各グラフの横軸は，原地盤面の高さを示している．地下水位は，
五箇所のボーリング調査で得られていた地下水位から平均的な地表面下 1.5mとし
た．同図によると地表面から標高 TP－10m（地下 10mとほぼ同値）付近までの圧
密降伏応力は，ほぼ有効土被り圧に等しく，正規圧密状態であるといえる．NG5
については，TP－15m まで正規圧密状態が確認できる．NG1 の TP－1.5m で得ら
れた圧密降伏応力 35 kN/m2は，有効土被り圧を超えており， TP－3.5mで得られ
た値よりも大きい．これは，NG1 の調査位置が農業用水路敷内であり，幅約 1.0m
のコンクリート製の U 型水路が敷設された位置に近かったことから，同水路の工
事の影響によるものと考えられる．NG5を除いた箇所の TP－12m以深においては，
地盤は過圧密状態を示している．過圧密比の大きさには，調査個所において違い
がみられるが，深さに伴い圧密降伏応力と有効土被り圧の差が大きくなる傾向を
示している． 
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図 2-8 白石地区における圧密降伏応力と有効土被り圧の関係 
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2.4. 更新統の地盤特性 
 
図 2-4および図 2-5に示した更新統の各層について特徴を述べる． 
三田川層砂質土(dMs)は，砂礫を主体としているが，上部に堆積している層に比
較的粘土分およびシルト分が多く含まれている．N 値は，上部の層においては 10
以下であるが，下部になるに伴い大きい値を示し，阿蘇 4 火砕流堆積物層に重な
る層では 20を超える． 
三田川層粘性土(dMc)は，二種類に分類し dMc1と dMc2と呼ぶ．dMc1層は深さ
10.4mから 12.5m付近に堆積している黒褐色な粘土である．プロットされた 3 試料
は，図 2-3 に示した久保田・芦刈地区ボーリング平面図中の西部から三か所のボ
ーリング調査において，各々1サンプル得られたものである．平面的な連続性には
乏しい．自然含水比は 100%から 87%の範囲にあり，湿潤密度は 1.4g/cm3 から
1.5g/cm3，間隙比は 2.7 から 2.2 程度を示す．定ひずみ速度載荷圧密試験から得ら
れた圧縮曲線の集積図を図 2-9に示す． 
 
 
 
図 2-9 三田川層粘性土 dMc1の圧縮曲線の集積図 
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比較的明確に間隙比の急変部と正規圧密領域の最急勾配および直線部分を確認
することができる．圧密降伏応力は 90kN/m2から 125kN/m2の範囲にあり，圧縮指
数は 0.8 から 1.2 の範囲にある．液性指数は，ほぼ 1.0 を示している．一軸圧縮強
さは，20kN/m2から 75kN/m2の範囲にある．物理的性質と工学的性質のいずれも，
上層にある層は有明粘土層の最下層部と同程度を示し，高含水比であり圧縮性が
高いといえる． 
dMc2 層は砂分を含んだ粘性土であり，三田川層砂質土(dMs)と互層状に堆積し
ている．堆積層厚は数十 cm から 1m 程度であることが多く，堆積層数は 1 から 3
層程度であることが多い．そのため，横断的な連続面を確認することが困難であ
り，N値が得られることも少なかった．深さ 10mから深さ 17mにかけて堆積して
おり，確認できた N 値は 5 から 7 程度を示した．自然含水比は 27%から 53%の範
囲にあり，本研究で確認された地層の中では，後に示す dNuc3と並んで最も低い．
湿潤密度は 1.7g/cm3から 1.9g/cm3の範囲にあり，間隙比は 0.7から 1.4の範囲を示
す．これらの諸定数は，深さに関連せず一定の範囲をもって垂直に分布する傾向
を示す．最上部層の堆積深さは dMc1層と同程度であり，かつ有明粘土層の最下層
部と同程度であるが，有明粘土層との連続性は認められない．液性指数の分布範
囲は 0.2から 0.9までと広く，下層部である程小さい傾向を示す．定ひずみ速度載
荷圧密試験から得られた圧縮曲線を図 2-10 に示す．dMc1 層とは違い明確な間隙
比の急変部を確認することは比較的困難であり，圧密降伏応力のばらつきがみら
れるが，100 kN/m2から 1000 kN/m2程度の幅の中で下層部である程大きい傾向が認
められる．圧縮指数のばらつきは比較的小さく，0.2 から 0.5 の範囲の幅を持った
垂直分布を示す．一軸圧縮強さのばらつきは大きい．上層部において有明粘土層
中層部と同程度の 22kN/m2を示すものがあり，下層部において 250kN/m2を示すも
のもある．このような圧密試験および一軸圧縮試験の結果は，dMc2層に混入して
いる砂分の影響によるものと考えられる． 
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図 2-10 三田川層粘性土 dMc2の圧縮曲線の集積図 
 
 
阿蘇 4 火砕流堆積物層（dAso-4）は，堆積層厚が 4mを超える場所があれば，1m
未満の場所もあり，層厚の変化が著しい．N 値は 20 から 30 程度を示す場合が多
い． 
中原層上部粘性土(dNuc)の内，最上部に堆積している層を dNuc1と呼ぶ．阿蘇 4
火砕流堆積物層の直下に位置し，深さ 24mから 30m程度で層上面が観察されるこ
とが多い．層厚が 2mから 4m程度の固結粘土状であり，1%から 5%程度の砂分を
混入している．N値は 6から 15程度を示す．深さに伴い自然含水比は 50%から 80%
へ増加し，湿潤密度は 1.7g/cm3から 1.5g/cm3へ減少する傾向を示す．液性指数は，
0.2 から 0.7 の範囲にある．定ひずみ速度載荷圧密試験から得られた圧縮曲線の集
積図を図 2-11 に示す．深さ 25m にある圧密降伏応力が 520kN/m2程度であって圧
縮指数が 0.6 である粘土と，深さ 30m にある圧密降伏応力が 1800kN/m2程度であ
って圧縮指数が 1.3であるシルトが混在する．圧密降伏応力と圧縮指数の値にばら
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つきが大きく，下層部であるほど大きい．一軸圧縮強さは 100kN/m2から 660kN/m2
の範囲を示し，下層部である程大きい． 
 
 
 
 
図 2-11 中原層粘性土 dNuc1の圧縮曲線の集積図 
 
 
dNuc1 層の下部に堆積しているシルトを dNuc2 層と呼ぶ．両層の間に砂層を挟
んでいる場合も見受けられるが，dNuc1 と連続している場合が多い．堆積層厚は
薄い場合は 2m 程度であるが，厚い場合は 6m 程度に及ぶ．1%から 10%程度の砂
分を含み，N値は非常に小さく，1から 3 程度である．自然含水比および湿潤密度
は，深さ 28m付近において dNuc1層の下層部と同程度を示しているが，深さに伴
う変化は見られず，深さ 38m 付近まで一定程度の範囲を持った垂直分布を示して
いる．深さ 28m から 30m 付近において，液性指数が 1.1 から 1.5 を示すものがあ
る．これは，他と同程度の自然含水比を持ちつつ，液性限界が低いことによる．
dNuc2層の圧縮曲線の集積図を図 2-12に示す．  
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図 2-12 中原層粘性土 dNuc2の圧縮曲線の集積図 
 
 
図 2-11に示した dNuc1層と比較すると，全体的に圧密降伏応力が小さく，圧縮
指数が大きい．圧密降伏応力は下層である程大きいが，300kN/m2 から 640kN/m2
程度の分布範囲であり，dNuc1 層との連続性は認められない．圧縮指数のばらつ
きは大きい．特に深さ 27mから 31mの範囲に圧縮指数が 2を超えるような非常に
大きい値を持つ層がある．これらの層の圧密降伏応力は 300kN/m2程度であると同
時に液性限界も 1 を超えており，圧縮性は非常に高いといえる．一軸圧縮強さは
dNuc1 層と同程度の 100kN/m2から 400kN/m2の範囲を示し，下層部である程大き
い傾向にある． 
dNuc2 層の下部に堆積している砂質粘土を dNuc3 層と呼ぶ．両層の間に砂層が
確認される場合もある．総じて層厚は薄く，1m程度である．比較的層厚のある砂
質土層の上面に位置していることが多い．砂分の含有率は 10%から 20%であり，
1%程度の礫を含有している層もある．N 値は 16 と 26 が確認されている．自然含
水比は，ほぼ 30%から 40%の範囲にあり中原層上部粘性土中で最も低く，湿潤密
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度はほぼ 1.8g/cm3から 1.9g/cm3の範囲にあり同層中で最も大きい．液性限界も 50%
程度であり同層中で最も低く，液性指数も小さい．図 2-13に dNuc3層の圧縮曲線
の集積図を示す． 
 
 
 
 
図 2-13 中原層粘性土 dNuc3の圧縮曲線の集積図 
 
 
明確な間隙比の急変部を確認することは比較的困難であるが，圧密降伏応力は
300kN/m2から 1000 kN/m2程度を示しており，圧縮指数は主として 0.3 から 0.6 の
範囲にある．一軸圧縮強さは dNuc1層および dNuc2層と同程度であり，160kN/m2
から 500kN/m2の範囲にある．中原層上部粘性土中において最も圧縮性が低い層で
あると考えられる． 
中原層上部砂質土層(dNus)は，中粗砂を主体とした砂層であり，中礫および粗礫
を含有する．層厚は 1m未満から 6m超までと変化が著しい．dNuc2層や dNuc3層
および後に述べる dNuc4 層と互層状に堆積しており，本研究で収集したボーリン
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グ調査の掘削深さにおいては，最下面を確認することができなかった．N 値は 20
程度が主体であるが，30を超える層も確認された． 
dNuc3 層の下部であって中原層上部砂質土層中に均質な粘土層が堆積している
場合があり，これを dNuc4層と呼ぶ．層厚は 2mから 3m程度であり，N値は 5 か
ら 19の範囲で確認されており，値に幅がある．1%から 4%程度の砂分を含有して
いる．深さ 36mから 51m程度で確認されており，堆積層の深さにも幅がある．自
然含水比は 50%から 90%の範囲にあり，深さに伴い大きい値を示し，湿潤密度は
1.5g/cm3から 1.7g/cm3の幅を持った範囲にあり，深さに伴い小さい値を示す傾向に
ある．液性指数は，ほぼ 0.6前後であり，変化が小さい．図 2-14に dNuc4層の圧
縮曲線の集積図を示す．圧密降伏応力は，ほぼ 500kN/m2から 600 kN/m2程度で分
布幅が小さいが，圧縮指数は 1.2から 2.2程度まで深さに伴い大きい値を示す傾向
にある．一軸圧縮強さは，深さ 36m付近でのみ結果が得られており，250kN/m2程
度を示している．物理的性質と力学的性質のいずれも中原層上部粘性土層中にお
ける中位を示しているが，深さに伴い圧縮性の大きい値を示す傾向にある． 
 
 
 
図 2-14 中原層粘性土 dNuc4の圧縮曲線の集積図 
0.0
1.0
2.0
3.0
4.0
1 10 100 1000 10000
間
隙
比
e
圧密圧力 p (kN/m2)
dNuc 4
43 
 
 本研究で得られた三田川層粘性土の物理的性質および力学的性質の一覧を表
2-1に示す． 
dMc1は，三田川層砂質土層の上部に堆積している黒褐色の粘土である．層厚が
薄く平面的な連続性に乏しい．高含水比であり間隙比が大きい．比較的圧密降伏
応力が小さく，圧縮指数が大きい値を示し，圧縮性が比較的高い． 
dMc2 層は，三田川層砂質土層と互層状に堆積する砂分を混入した粘土である．
比較的含水比が小さく，間隙比も小さい．圧密降伏応力や一軸圧縮強さの値に幅
があるが，圧縮指数が小さく，圧縮性は比較的低いといえる． 
 
 
表 2-1 三田川層粘性土の物理的性質および力学的性質 
 
    dMc1 dMc2 
    粘土 砂混り粘土 
深度 (m) 10～12 10～17 
N 値 － 5～7 
湿潤密度 ρt ( g/cm3 ) 1.44～1.48 1.68～1.94 
間隙比 e 2.2～2.7 0.7～1.4 
自然含水比 wn (%) 87～102 27～53 
塑性限界 wP (%) 36～41 18～38 
液性限界 wL (%) 85～98 41～68 
液性指数 IL 1.0～1.1 0.2～0.9 
圧密降伏応力 pc (kN/m2) 90～125 96～937 
圧縮指数 Cc 0.8～1.2 0.2～0.5 
一軸圧縮強度 qu (kN/m2) 20～74 22～250 
 
 
次に，中原層上部粘性土の物理的性質および力学的性質の一覧を表 2-2に示す． 
dNuc1層は，阿蘇 4火砕流堆積物層の直下に堆積している固結状の粘土である．
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中原層上部粘性土(dNuc)の内，最上部に位置しており，圧密降伏応力が示す値と分
布幅が最も大きく，圧縮指数も比較的大きいことが特徴である．また，一軸圧縮
強さの分布幅も大きい． 
dNuc2層は，N値が小さく，高含水比で間隙比が大きい粘土である．圧密降伏応
力の分布幅は比較的小さいが，圧縮指数の値と分布幅が非常に大きい．圧縮性は，
中原層粘性土の中で最も高いと考えられる． 
dNuc3層は，自然含水比が小さい砂質粘土である．湿潤密度が大きく，N値が比
較的高い値を示す．圧縮指数が小さく，中原層上部粘性土層の中では最も圧縮性
が低いといえる． 
dNuc4 層は，深さに伴い自然含水比が大きい値を示す．圧密降伏応力の深さに
伴う推移幅は小さいが，圧縮指数は深さに伴い大きい値を示す． 
 
 
表 2-2 中原層上部粘性土の物理的性質および力学的性質 
 
    dNuc1 dNuc2 dNuc3 dNuc4 
    粘土 シルト 砂質粘土 粘土 
深度 (m) 24～30 27～37 30～42 36～51 
N 値   6～15 1～3 16,26 5～19 
湿潤密度 ρt ( g/cm3 ) 1.52～1.68 1.42～1.57 1.58～1.93 1.49～1.69 
間隙比 e 1.5～2.3 1.9～2.8 0.8～2.0 1.5～2.4 
自然含水比 wn (%) 56～84 71～107 30～73 54～88 
塑性限界 wP (%) 28～52 38～52 21～33 32～45 
液性限界 wL (%) 86～119 85～99 42～111 86～113 
液性指数 IL 0.2～0.7 0.6～1.5 0.2～0.7 0.5～0.7 
圧密降伏応力 pc (kN/m2) 522～1837 302～639 361～963 469～614 
圧縮指数 Cc 0.6～1.7 1.2～4.0 0.3～1.4 1.2～2.2 
一軸圧縮強さ qu (kN/m2) 105～657 110～414 162～517 233～263 
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2.5. 土の物理的性質を用いた力学的性質の推定 
 
2-2節，2-3節および 2-4節で示した土質試験結果をもとに，土の物理的性質と
力学的性質との関係について検討した．まず，液性限界と圧縮指数の関係につい
て検討したが，結果として圧縮指数はスケンプトン式よりも大きい値を示し，明
確な関係を導くことはできなかった．これは，構造発達が大きく鋭敏性の高い粘
土にその関係は適用できないとの指摘（地盤工学会，2006）にたがわず，構造が
高位な有明粘土層の高鋭敏性（三浦ら，1996）によるためと考えられる． 
自然含水比 wnと圧縮指数 Ccの関係を図 2-15に示す． 
 
 
 
図 2-15 自然含水比と圧縮指数の関係 
 
 
全体的に，自然含水比の大きさに伴い圧縮指数が大きい値を示す傾向がみられ
るが，完新統の有明粘土層および蓮池層上・下部における粘性土と，更新統の三
田川層および中原層における粘性土とには異なる傾向が認められ，それぞれ下記
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の経験式を導くことができた． 
 
  （完新統 ただし，50≦ wn (%) ≦165）    (2-1) 
 
  （更新統 ただし，25≦ wn (%) ≦110）    (2-2) 
 
 ここで，wnはパーセンテージの値である． 
さらに，圧縮指数 Ccと膨張指数 Csの関係を図 2-16に示す．更新統の Csは，段
階載荷型圧密試験で得られたものを示している．Ccと Csの関係式には Cs=1/10Cc
が示されている（吉岡ら，1994）が，本研究の対象としている完新統の有明粘土
層および蓮池層上・下部，ならびに更新統の三田川層における各粘性土の Ccと Cs
の関係については，次のような経験式が得られた． 
 
 （ただし 0.15≦Cc）    (2-3) 
 
 
 
図 2-16 圧縮指数と膨張指数の関係  
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一般に，粘性土においては圧密応力の増加に伴い，間隙比および自然含水比が
減少する．このときに液性限界と塑性限界が不変であれば液性指数も減少する．
嘉門らは，乱した海成粘土，正規圧密海成粘土，過圧密粘土およびクイッククレ
ーについて，ILと log p の関係が異なることを示している（嘉門・浅川，1988）．
これらのことを基に，図 2-17に示すように液性指数 ILと圧密降伏応力 pcの関係の
抽出を試みた． 
 
 
 
 
図 2-17 液性指数と圧密降伏応力の関係 
 
 
同図は，完新統と更新統で分布の違いがあり，更新統においても三田川層粘性
土と中原層上部粘性土に違いがあることを示している．各地層における ILと pcの
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関係について，次のような経験式を導くことができた． 
 
  (kN/m2) (完新統，ただし，0.64≦IL≦2.70)  (2-5） 
 
  (kN/m2) (更新統,三田川層 ただし，0.25≦IL≦1.10) (2-6） 
 
  (kN/m2) (更新統,中原層上部 ただし，0.23≦IL≦1.50) (2-7） 
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2.6. 盛土直下地盤の特性 
 
2.6.1. 自然地盤との物理的・力学的性質の比較 
盛土荷重を載荷され，圧密沈下を生じた後の地盤と自然地盤との物理的性質お
よび力学的性質を比較することにより，圧密による地盤特性の変化を検討した．
まず，久保田・芦刈地区における自然地盤と圧密された地盤の物理的性質および
工学的性質を比較する．久保田・芦刈地区の自然地盤上に試験盛土が施工された．
この盛土を以後“Case1”と呼び，ここでは仕様について述べる．構造の詳細や沈下
量，周辺地盤変位等の挙動については第 4 章で詳述する．Case1の全景を写真 2-2
に示す． 
 
 
 
写真 2-2 試験盛土 Case1の全景 
 
 
Case1の盛土厚さは 2.5mであり，天端は，幅 13.8m，長さ 37.8mである．盛土
の法面勾配は 1：1. 8 （V：H）である．盛土材にはまさ土が用いられ，施工速度
は 50mm/dayで盛り立てられた．盛土体の単位体積重量および含水比の平均は 19.6 
kN/m3，10.3%である．盛り立てが終了すると，放置され，動態観測が行われた．
盛り立て終了からおよそ 900日経過後，盛土中央部直下のボーリング調査が行わ
れた．掘削深さは 11.9mであり，完新統粘性土のサンプルが採取された．図 2-18
に土質試験結果を示す．
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図 2-18 試験盛土 Case1直下の土質試験結果  
1 2 3 4
間隙比
e0
-8
-6
-4
-2
0
2
50 100 150 200
標
高
TP
+ 
(m
)
自然含水比
wn (%)
1.2 1.4 1.6 1.8
湿潤密度
ρt (g/cm3)
沈下後の盛土底面の高さ
0 1 2 3
圧縮指数
Cc
沈下後の盛土底面の高さ
0 50 100
圧密降伏応力 Pc (kN/m2)
aHuc aAc
aHLc 有効土被圧（盛土前）
Case1沈下後 有効土被圧（盛土後）
-8
-6
-4
-2
0
2
0 20 40 60 80 100
標
高
TP
+ 
(m
)
一軸圧縮強さ
qu (kN/m2)
51 
 
同図には，図 2-5に示した久保田・芦刈地区の土質試験結果の中から，Case1近
辺の結果を併記している．ボーリング調査時における Case1 の盛土底面の沈下量
は約 1.2mである．双曲線法によって推定された最終沈下量は 1.37mであり，この
時点の圧密度は，およそ 88%である．現地盤面の標高は TP+2.1m であり，図中の
横軸は，地表面の高さを示している． 
標高 TP±0mから TP－7m付近までの圧密後の自然含水比は，自然地盤と比較し
てわずかであるが小さい値を示している．圧密後の湿潤密度は，TP－1m付近から
TP+0.3m にかけて，自然地盤の湿潤密度が示す傾向とは逆に，増加する傾向を示
している．TP±0m から TP－4m 付近の圧密後の間隙比も，自然地盤よりわずかに
小さい値を示している．盛土荷重による圧密沈下が生じ，地盤の間隙水が排出さ
れ，湿潤密度が増した形跡が確認できる．圧密降伏応力の分布を示す図には，自
然地盤における有効土被り圧と盛土荷重を加算した有効土被り圧を併記している．
盛土荷重は，オスターバーグの式によって求めた．地下水位については，①一般
的にボーリング調査位置周辺の水田には，暗渠排水管が地下-0.5～-0.8m の位置に
埋設されていること，②農業用水路の水位は，標準的に田面から約 1.0m以上低い
位置に設定されていること，③久保田・芦刈地区ボーリング調査において観測さ
れた地下水位の平均的な値が地表面下 1.7m であったことから，地下 1.7m に設定
した．圧密後の圧密降伏応力は，TP－6m から TP±0m の範囲において，自然地盤
と比較して大きい値を示しつつ，盛土荷重を考慮した有効土被り圧とほぼ等しい．
過圧密状態にあった自然地盤が，盛土荷重を受けることによって正規圧密状態へ
移行した状況が確認できる．圧縮指数も，TP－7m から TP±0m の範囲において減
少している傾向が確認される．圧密後の一軸圧縮強さは，TP－6m から TP±0m の
範囲において，深さと共に値が増加する傾向を示しながら，自然地盤より概ね大
きい値を示している． 
次に，白石地区における自然地盤と旧海岸堤防直下地盤の物理的性質および力
学的性質を比較する．まず，第二線堤防と呼ばれる旧海岸堤防について触れる．
第二線堤防は，明治末期から昭和初期にかけて建設された旧海岸堤防である．図
2-6 に示す UE1 は日露搦と呼ばれている区間であり，1894（明治 27）年に起工さ
れ，1905（明治 38）年に潮止めが完了した（佐賀県白石町役場，2006a）．UE2 は
鹿清搦と呼ばれている区間であり，1928（昭和 3)年に起工され，1930（昭和 5）年
に潮止めが完了した．UE3は恵比寿搦と呼ばれている区間であり，1900（明治 33）
年に起工され，1906（明治 39）年に潮止めが完了したようである．工事は，1926
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（大正 15）年に完了した（佐賀県白石町役場，2006b）．これらの堤防は，現在の
海岸堤防である有明干拓有明工区が，昭和 18年 2月に潮止めを最初に完了し，1969
（昭和 44）年 3 月に事業が完了する（有明干拓史編集委員会，1969）まで海岸堤
防として機能しており，その後は，その形態のまま今日まで放置されている．し
たがって，少なくとも 40年以上の間，陸上に放置されていることになり，堤防荷
重による圧密沈下は終了していると判断される．UE1 における第二線堤防の断面
図を図 2-19に示す．台形状の海岸堤防であり，土を主体としている．現在確認で
きる天端の幅は約 2.5m であり，田面からの高さは約 2.6m である．海側には石積
み護岸が設けられている．ボーリングコア観察結果によると，堤体の材質は暗褐
色の礫混り粘土で，礫径は 5～10mm 程度であり，堤体盛土の厚さは，約 3.0m と
確認された．天端面地下－0.5m 付近に腐植物の混入が認められたが，削孔状況か
らは，搦（カラミ）と呼ばれる木杭や木の枝を利用した当時の堤防構築工法の形
跡は確認できなかった． 
 
 
図 2-19 第二線堤防の断面図(UE1) 
 
 
堤防直下地盤のボーリング調査 UE1～UE3で得られた土質試験結果を図 2-20に
示す．同図には，図 2-7 で示した白石地区の自然地盤で得られた土質試験結果を
併記している．堤防直下の自然含水比は，標高 TP－10m付近から地表面へ向かい，
自然地盤が示す傾向とは逆に，減少する傾向を示している．間隙比にも同様の傾
向が現れている．湿潤密度は，自然地盤の傾向とは逆に，地表に向かい増加する
傾向を示している．  
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図 2-20 旧堤防直下地盤の土質試験結果 
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TP－4m付近に各定数が水平方向に分布している部分があるが，これは，UE2お
よび UE3 において有明粘性土中に特異的に観察された薄層の砂混り粘土の影響に
よるものと考えられる．同層は貝殻片を多量に含み，腐食物の混入が確認されて
いる． 
堤防直下地盤の圧密降伏応力は，TP－10m から地表面に向かい，小さくなる傾
向を示しながらも自然地盤より大きい値を示している．ところが，塑性限界は，
自然地盤とほぼ同じ値を示しており，液性限界は，自然地盤が示す分布範囲のほ
ぼ中間の値を示している．圧縮指数は，TP－10m 付近から地表面までの間におい
て自然地盤より小さい値を示し，直線的に分布している．一軸圧縮強さは，圧密
降伏応力と同様に TP－10mから地表面に向かい，小さくなる傾向を示しながらも
自然地盤より大きい値を示している． 
図 2-21に UE1～UE3における各々の圧密降伏応力と有効土被り圧の関係を示す．
各有効土被り圧は，各ボーリング調査において得られた湿潤密度を基に算出した． 
 
 
 
 
図 2-21 旧堤防直下地盤の圧密降伏応力と有効土被り圧の関係 
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堤防荷重は，UE1～UE3 では堤体のサンプリングが行われていなかったため，
付近のボーリング調査で得られた堤体の平均的な単位体積重量 14.7kN/m3を基に，
オスターバーグの式を用いて求めた．各グラフの横軸は，調査地の田面高さを示
している．UE1および UE2の地下水位は，ボーリング調査で得られていた地下水
位から，平均的な地表面下 1.5mとした．UE3については，堤防裏の法尻に堤防と
並行に水路が設けられており，その水面高さとした．UE2における TP－16m付近
を除き，各地盤の圧密降伏応力は，盛土荷重を考慮した有効土被り圧とほぼ等し
く，正規圧密状態であるといえる．図 2-8において，地表面から TP－10m付近ま
での自然地盤が正規圧密状態であることを示したが，盛土荷重が載荷されたこと
によって堤防直下地盤の圧密降伏応力が増大していることが確認できる． 
  
56 
 
2.6.2. 圧縮特性 
 久保田・芦刈地区および白石地区におけるボーリング調査で得られた土質試験
結果から，完新統粘性土が盛土荷重を受けた場合，自然含水比や間隙比が減少す
ると共に，圧密降伏応力および一軸圧縮強さが増大することが確認された．2.5
節においては，完新統について，自然含水比から圧縮指数および膨張指数を推定
できること，圧密降伏応力が液性指数から推定できることを示した．そこで，圧
密された完新統粘性土の圧縮特性の変化について検討した． 
図 2-22および図 2-23は，図 2-15で示した自然含水比と圧縮指数の関係および
図 2-16で示した圧縮指数と膨張指数の関係に，それぞれ試験盛土 Case1の圧密後
における土質試験結果と白石地区における UE1～UE3 の土質試験結果（以後は，
これらをまとめて“圧密後地盤のデータ”と呼ぶ）をプロットしたものである． 
 
 
 
 
 
図 2-22 圧密された地盤の自然含水比と圧縮指数の関係 
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図 2-22によれば，圧密後地盤のデータは，完新統自然地盤における自然含水比と
圧縮指数の関係を示す経験式線上もしくは若干下側に分布しており，分布幅も自
然地盤における分布の範囲程度である． 
 
 
 
 
 
図 2-23 圧密された地盤の圧縮指数と膨張指数の関係 
 
 
 
図 2-23によれば，圧密後地盤のデータの分布は，自然地盤における圧縮指数と
膨張指数の関係を示す経験式線上を中心とし，自然地盤におけるデータの分布幅
と同程度の範囲にある． 
つまり，完新統粘性土は，圧密された後も，自然地盤において成り立つ自然含
水比と圧縮指数の関係および圧縮指数と膨張指数の関係を維持するということが
わかった． 
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図 2-24 は，図 2-17 で示した完新統粘性土における液性指数と圧密降伏応力の
関係に，圧密後地盤のデータをプロットしたものである．圧密後地盤のデータは，
自然地盤における液性指数と圧密降伏応力の関係を示す経験式線上を中心に分布
している．分布範囲は，自然地盤の分布幅と同程度の範囲にある．したがって，
圧密された完新統粘性土は，自然地盤において成り立つ液性指数と圧密降伏応力
の関係を，圧密された後においても維持するということがわかった． 
 
 
 
 
 
 
図 2-24 圧密された地盤の液性指数と圧密降伏応力の関係 
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2.7. 強度増加率 
 
完新統粘性土の強度増加率を検討する．正規圧密粘土の強度増加率 m は，自然
状態の非排水せん断強さ cuと受けている有効土被り圧 σv’の比，すなわち cu /σv’ で
表わされる．しかしながら，過圧密された地盤の強度増加率を知らなければなら
ないことも少なくない（日本道路協会，2012）．国内においては，mの経験的な値
として，粘性土では 0.30～0.45 を設計に用いているのが現状である．そこで，自
然地盤と圧密された地盤における非排水せん断強さと有効土被り圧の関係から完
新統粘性土の強度増加率 mを求めた． 
図 2-25に，正規圧密粘土の非排水せん断強さ cu (cu =qu/2)と有効土被り圧 σv’の
関係を示す． 
 
 
 
図 2-25 正規圧密粘土の非排水せん断強さと有効土被り圧の関係 
 
 
 
同図は，図 2-18に示した試験盛土 Case1の圧密後において正規圧密状態と確認
された層の非排水せん断強さとその有効土被り圧の関係，さらに図 2-8 および図
2-21 に示した白石地区の自然地盤および堤防直下地盤において正規圧密状態と確
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認された層の非排水せん断強さとその有効土被り圧の関係をプロットしたもので
ある．同図によれば，正規圧密粘土について，白石地区における自然地盤の非排
水せん断強さと有効土被り圧には一定の関係が認められると同時に，同様の関係
が白石地区の堤防直下地盤および Case1 の圧密後地盤においても確認される．こ
の結果，これらの正規圧密粘土の非排水せん断強さ cuと有効土被り圧 σv’について，
次のような経験式が得られた． 
 
                              (2-8) 
 
 
したがって，正規圧密状態である完新統粘性土の強度増加率は，0.33 であるこ
とがわかった． 
次に，図 2-18に示した Case1近辺の自然地盤の過圧密粘土，および図 2-8と図
2-21 に示した白石地区の自然地盤および堤防直下地盤において過圧密状態と確認
された層の非排水せん断強さとその有効土被り圧および過圧密比の関係を図 2-26
に示す． 
 
 
 
 
図 2-26 過圧密比を考慮した非排水せん断強さと有効土被り圧の関係 
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横軸は，過圧密比を考慮して補正された有効土被り圧を示している．同図には，
図 2-25で示した正規圧密粘土のデータも併記している．自然地盤における正規圧
密粘土，過圧密粘土および圧密後地盤の非排水せん断強さ cuと過圧密比 OCRを考
慮した有効土被り圧 σv’とには一定の関係が認められ，次のような経験式が導かれ
た． 
 
・     (2-9) 
 
したがって，過圧密比を考慮した強度増加率は，次のように示される． 
 
・        (2-10) 
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2.8. 考 察 
 
本研究で得た三田川層粘性土と中原層上部粘性土の物理的性質および工学的性
質は，佐賀平野の更新統に関する研究史において初めての情報となった． 
中原層上部粘性土の中でも，深度 30m程度に堆積していながらも N値が 2 程度
であり，高含水比を示している dNuc2 層は特徴的である．このような特性を持つ
理由としては，第四紀学の視点では，強還元状態（強嫌気性状態）にあり固結の
著しかったものが，その後の塩分溶脱現象や地下風化現象に代表される 2 次的な
地盤環境の変遷（下山ら，2010）に伴い酸化状態へと移行したことにより，再軟
弱化した可能性が考えられている（山田ら，2012）．他方，地盤工学の視点では，
前述の地質学的知見に鑑み，2 次的な地盤環境の変遷の過程で石灰やセメントに
よる地盤改良メカニズムに似たセメンテーションが体積を支える程度に同地層中
に発達し，その後に骨粗鬆症に似た土構造の変遷に伴い間隙が再発達，結果とし
て再軟弱に繋がるとの具体的なメカニズムの可能性が考えられている（日野ら，
2002；日野ら，2012；日野ら，2014）． 
後述する試験盛土 Case2 における地盤パラメータから算出した中原層上部粘性
土層の過圧密比は 2 から 5 程度と考えられるが，橋梁の基礎構造物等の支持層を
中原層直上に位置する阿蘇 4 火砕流堆積物層等に求めた場合には，沈下に対する
慎重な検討を要すると考えられる． 
完新統については，有効土被り圧と圧密降伏応力の関係から，地盤はほぼ過圧
密状態であると判断されるが，図 2-18に示した試験盛土 Case1近辺のデータに代
表されるように，蓮池層上部粘性土層から有明粘土層上層域までの層と，有明粘
土層の下層域から蓮池層下部粘性土までの層の過圧密比が大きく，有明粘土層の
中部域は正規圧密状態に近い．このような過圧密状態にある要因については，
Hanzawaらは地表面下－7.5mまでは化学結合の影響であり，地表面下－7.5mから
－15m までは二次圧密の影響，－15m 以深は農繁期における地下水の揚水の影響
であると説明した（Hanzawa et al. ，1990）が，蓮池層上部粘性土層から有明粘土
層上層域については，三浦らの理解のとおり堆積後の風化による影響である
（Miura et al. ，1998）と考えられ，有明粘土層の下層域から蓮池層下部粘性土に
ついては地下水揚水による影響と考えられる． 
ボーリング調査が行われた白石地区は，干拓地であることから下山らが示した
牛屋コアや福富コア（下山ら，1994）にみられるように，表層部に蓮池層上部粘
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性土層が観察されず，有明粘土層の層厚が 20m を超える場所があった．地表から
地下 10m 程度までの圧密降伏応力は，有効土被り圧にほぼ等しく正規圧密状態で
あるが，地下 12m以深においては過圧密状態であることが認められた． 
佐賀平野は，地下水揚水が原因による地盤沈下を生じた地域である（佐賀県，
2009）．特に，白石地区はその被害が甚大であったことが知られている．有明粘土
層および蓮池層下部粘性土層の下に位置する第一帯水層である三田川層砂礫層か
らの揚水に伴い，帯水層内の水圧分布が低下し，帯水層の上と下に堆積している
粘性土に圧密が生じた（地盤工学会，1999）と考えられる． 
 土の物理的性質と力学的性質の関係については，以下のようなことが分かった．
自然含水比 wn と圧縮指数 Cc の関係について，完新統の有明粘土層および蓮池層
上・下部における粘性土と，更新統の三田川層および中原層上部における粘性土
とには異なる関係が認められ，それぞれにおける経験式を導いた．さらに，完新
統の有明粘土層および蓮池層上・下部，ならびに更新統の三田川層における圧縮
指数 Ccと膨張指数 Csには一定の関係が認められ，その経験式を得ることができた．
その結果，地盤を完新統もしくは更新統に分類し，自然含水比を知ることができ
れば，圧縮指数および膨張指数を推定できることが分かった． 
液性指数 ILと圧密降伏応力 pcとの関係の抽出を試みたところ，完新統と更新統
では分布の違いがあり，更新統においても三田川層粘性土と中原層上部粘性土層
に違いがあり，それぞれについて経験式を導くことができた．その結果，完新統
については，液性指数から圧密降伏応力を推定できることが分かり，更新統につ
いては，三田川層と中原層を分類し，それぞれの液性指数から圧密降伏応力を概
ね推定できることがわかった．以上のような関係に完新統と更新統に違いが現れ
るのは堆積後の環境変化の違いによるものと考えられる． 
盛土荷重を載荷され圧密沈下を生じた後の完新統粘性土は，自然地盤において
成り立つ自然含水比と圧縮指数の関係，圧縮指数と膨張指数の関係および液性指
数と圧密降伏応力の関係を同様に示すことが分かった．日野らは，有明粘土の乱
さない試料と練返し再圧密試料の圧縮曲線の違いがセメンテーションであるとの
見方を示し，有明粘土は土粒子の集合体（ped）間に強いセメンテーションが発達
した土構造を有すると推定している（日野ら，2002）．また，そのメカニズムにつ
いては，塩分溶脱現象による海成粘土中の貝殻や無定形シリカの溶解に起因する
可能性があると述べている．つまり，発達した特有の構造を持つ有明粘土が，堤
防盛土もしくは試験盛土荷重の作用に対して，間隙水を排出しながらも強いセメ
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ンテーションと構造をもって抵抗し，圧密後においても特有の圧縮特性が維持さ
れたものと考えられる． 
完新統粘性土地盤上に道路のような線状の構造物を建設する場合，圧密を受け
ているという既知の情報が得られている箇所については，自然含水比を知ること
ができれば圧縮指数および膨張指数を推定することができる．あるいは，荷重を
受けた経緯が未知の地盤であるならば，自然含水比の深度分布を可能な限り密に
調査し，深度分布の一般的な傾向と異なった低い値を示す箇所を特定することが
できれば，そこは過去に圧密された地盤であると推測することができ，事前に対
応策を執ることができる． 
 完新統の正規圧密粘土および過圧密粘土における非排水せん断強さと有効土被
り圧の関係から，過圧密比を考慮した強度増加率を導いた．本研究で得られた完
新統粘性土地盤の過圧密比は 1.0～1.5と考えられ，式（2-10）を用いて過圧密比を
考慮した強度増加率を求めると 0.33～0.46 が得られる．経験的に用いられてきた
粘性土における強度増加率の値 0.30～0.45（日本道路協会，2012）は，圧密状態や
現状の土被り圧等を考慮した目安として示されており，これとほぼ同値である．
また，Laddが示した強度増加率 Su /σ’ = S (OCR)m （ここで S＝0.162～0.25，m = 0.75
～1.0）（Ladd，1991）に照らしてみると，若干大きい値を示すが，ほぼ近い範囲に
あると判断される．したがって，式（2-10）から得られる強度増加率は，妥当であ
ると判断される． 
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2.9. 結 論 
 
本章では，佐賀平野における第四系の地盤工学的性質について示した．得られ
た知見をまとめると次のとおりである． 
（1） 佐賀平野における更新統粘性土に関する研究史において初めて三田川層
粘性土および中原層上部粘性土の物理的性質および工学的性質を明らかにし
た． 
 
（2） 自然含水比 wnと圧縮指数 Ccの関係については，完新統の有明粘土層およ
び蓮池層上・下部における粘性土と，更新統の三田川層および中原層における
粘性土とには異なる傾向が認められ，それぞれ次の経験式で示すことができる． 
 
  （完新統 ただし，50≦ wn (%) ≦165） 
 
  （更新統 ただし，25≦ wn (%) ≦110） 
 
（3） 完新統の有明粘土層および蓮池層上・下部，ならびに更新統の三田川層に
おける圧縮指数 Ccと膨張指数 Csには一定の関係が認められ，次の経験式で示
すことができる． 
 
 （ただし 0.15≦Cc） 
 
（4） 液性指数 ILと圧密降伏応力 pcとの関係については，完新統，更新統にお
ける三田川層粘性土および中原層上部粘性土とには異なる傾向が認められ，そ
れぞれについて次の経験式で示すことができる． 
 
  (kN/m2) (完新統，ただし，0.64≦IL≦2.70)  
 
  (kN/m2) (更新統,三田川層 ただし，0.25≦IL≦1.10) 
 
  (kN/m2)  
(更新統,中原層上部 ただし，0.23≦IL≦1.50) 
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（5） 盛土荷重を載荷され圧密沈下を生じた後の完新統粘性土は，自然地盤にお
ける上記(2)，(3)および(4)の関係を同様に示す． 
 
（6） 完新統の正規圧密粘土および過圧密粘土における非排水せん断強さと有
効土被り圧の関係から，過圧密比を考慮した次の強度増加率を導いた． 
 
・  
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3. 改良土の特性 
 
3.1. 現場改良土 
 
佐賀県によって発注された深層混合処理工事現場の施工管理資料から改良土の一
軸圧縮試験結果を得た．本研究に用いた室内配合試験に用いられた地盤の試料および
現場改良土が採取された位置を図 3-1に示す．改良工事は十区画に分けられており，
各々の施工条件を表 3-1に示す． 
 
 
 
 
 
図 3-1 改良土の採取位置図 
 
 
改良柱体の施工方法は A,B,Cおよび Dの四種類である．これらの工法は，全て同程
度の規模のバックホウをベースマシンとした施工機械が用いられた． 
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表 3-1 現場改良土の施工条件 
 
工区 延長 幅 
設計基
準強度 
撹拌 
工法 
改良材 W/C 添加量 
改良 
本数 
改良 
深さ 
  (m) (m) (kN/m2)     (%) (kg/m3)   (m) 
1 120 60 600 A S1 100 150 1,712 11.5 
2 105 50 600 A S1 100 150 1,360 10.0 
3 125 45 600 B S1 150 150 1,208 9.5 
4 165 65 600 A S1 100 150 2,648 9.0 
5 100 35 600 A S1 150 150 750 8.5 
6 200 40 500 D S1 100 120 1,675 10.5 
7 100 30 500 D S2 100 120 757 12.0 
8 130 30 400 D S1 100 100 1,057 11.5 
9 70 50 600 C S1 100 100 812 13.0 
10 110 70 600 D S3 100 120 1,469 13.0 
W/C：水セメント比 
 
 
 
各工法の撹拌翼の形状および回転数を図 3-2に示す．上下二枚の撹拌翼を備えてい
るものや撹拌翼を四段備えているもの，撹拌と同時にセメントスラリーを噴射するも
のなど四工法それぞれ特徴を有している．本研究では，現場改良土の一軸圧縮強さ qu
と変形係数 E50 の関係および室内配合試験における改良土の一軸圧縮強さの平均値 
 と現場改良土の一軸圧縮強さの平均値  との関係を検討することが目的であり，
A，B，C および D 工法について上記二関係の優劣を示すものではないため，各工法
の個々の特徴を示すことは控えた．各工区共に改良柱体の直径は 1.2ｍであり，撹拌
ロッドの貫入および引抜は 1 分間あたり 1m の速度で施工された．使用された三種類
の市販のセメント系改良材の物理的性質および化学成分を表 3-2に示す．三つの改良
材において，それぞれ物理的性質および化学成分が異なる．改良材についても撹拌工
法と同様に，現場改良土の一軸圧縮強さ quと変形係数 E50の関係および室内配合試験
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における改良土の一軸圧縮強さの平均値  と現場改良土の一軸圧縮強さの平均値 
 との関係を検討することが目的であるため，改良材 S1，S2および S3の個々の物
理的性質および化学成分を明示することは控えた． 
 
 
 
 
図 3-2 四種類の地盤改良機械の撹拌翼の特徴 
 
 
 
表 3-2 三種類の改良材の物理的性質および化学成分 
 
密度 g/cm3  3.04 3.04 3.11
比表面積 cm2/g 3,880 3,600 3,330
二酸化ケイ素 % 19.16 22.7 19.66
酸化アルミニウム % 4.77 7.8 5.24
酸化第二鉄 % 2.45 1.8 -
酸化カルシウム % 60.66 54.6 62.56
酸化マグネシウム % 1.15 2.5 -
三酸化硫黄 %   7.29 6.0 4.63
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3.2. 施工地盤の特性 
 
表 3-1 に示した十工区において得られた地盤の単位体積重量と自然含水比を図 3-3
に示す．地表から深さ 2m程度までの層および深さ 10m以深の層に若干のばらつきが
みられるが，単位体積重量および自然含水比は，深度方向にほぼ一様の分布を示して
いることが確認される． 
 
 
 
 
 
図 3-3 改良土採取位置の地盤特性 
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3.3. 一軸圧縮強さと変形係数の関係 
 
フロート式深層混合処理地盤上の盛土の沈下計算において，改良土の変形係数を推
定する必要があるため，一軸圧縮強さ quから変形係数 E50を求める経験式を導く． 
5工区，6工区，7工区，8工区，9工区および 10工区で得られた現場改良土の一軸
圧縮強さ quと変形係数 E50の関係を図 3-4 に示す．その他の工区における変形係数は
得ることができなかった． 
 
 
図 3-4 現場改良土の一軸圧縮強さと変形係数の関係 
 
 
同図によれば，一軸圧縮強さが大きいほど変形係数が大きくなる傾向を示している．
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データは E50 = 70～300 qu 程度の範囲にプロットされ，平均的な経験式として 
 
 
 (MN/m2) （ただし 0.4≦ qu MN/m2 ≦4 ）    （3-1） 
 
 
が得られた．同式には，3種類の改良工法，3種類の改良材，2種類の水セメント比お
よび 3種類の添加量による施工条件の違いが含まれている． 
 図 3-5 に生石灰安定処理土について得られている一軸圧縮強さ quと変形係数 E50の
関係を示す（寺師・北詰，1992）．同図によれば，現場改良土の主な一軸圧縮強さの範
囲は本研究と同程度の条件のもとで，土質の違い，一軸圧縮強さの範囲の違いによっ
て，一軸圧縮強さと変形係数の関係が異なることが確認される．この一軸圧縮強さと
変形係数の関係は，二種類の試料によって E50 = 75～1000 qu (MN/m2) 程度の非常に広
い分布範囲を示しているが，この関係に比較すると本研究で得られた E50 = 70～300 qu 
(MN/m2)の範囲は，ばらつきが小さいといえる． 
 
 
 
 
 
図 3-5 現場改良土の一軸圧縮強さと変形係数の関係（寺師・北詰，1992） 
75 
 
3.4. 公共事業における品質管理 
 
 公共工事における改良土の一般的な室内配合試験と品質管理の流れを図 3-6に示す
（土木研究センター，2004，一部加筆）． 
 
 
 
 
 
図 3-6 改良土の品質管理の流れ（土木研究センター，2004，一部加筆） 
 
 
 
改良材の種類および添加量は，工事前に行う室内配合試験の結果から決定され，工
事後に行われるチェックボーリングで改良土の品質が確認される．改良土の品質は，
原則的に一軸圧縮強さ（28日強度）で評価される．工期や費用の面から試験施工は省
略されることが多いため，チェックボーリングで目標とする品質が確認されれば，施
工中に改良材の添加量が変更されることは少ない．つまり，多くの場合は，室内配合
試験において，施工時の改良材の種類と添加量が決定されるといってよい．一般的に，
改良材，添加量の決定
試験施工
設計基準強度の設定
室内配合試験目標強度の設定
室内配合試験
本施工
改良土品質の確認
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発注者からの仕様規定や撹拌機械の指定がない限り，撹拌機械や改良材の選定は，受
注者つまり工事施工業者に委ねられている．したがって，改良土の品質を確保しなが
らコスト削減を図る要素の一つに，室内配合試験において決定される改良材の添加量
が挙げられる． 
室内配合試験における改良土の一軸圧縮強さの平均値  と設計基準強度 quckとの
関係は，次式で示される（土木研究センター，2004）． 
 
 
quck = γ・λ・                            (3-2) 
 
 
ここで，γは，現場強度係数であり，現場改良土の強度のばらつきを表す係数であ
る．λは，現場改良土の一軸圧縮強さの平均値  と室内配合試験における一軸圧縮
強さの平均値  との比（  /  ）である．室内配合試験では，式（3-2）を満足
する  に対応する添加量が求められる．このため，λおよびγの値を適切に設定す
ることが，改良土の品質の確保とコスト削減の鍵となる．通常，λ×γの値は経験を
参考にして 1/3～1/4 に設定されることが多い（土木研究センター，2004）．また，γ
は，一般的に 0.5 程度が用いられる（国土開発技術研究センター，1998）．これらは，
あくまで経験によるいわば全国標準的な値であり，改良する地盤の特性に適した値が
あると考えられる．そこで，佐賀平野における現場改良土の一軸圧縮強さの平均値  
と室内配合試験における改良土の一軸圧縮強さの平均値  との関係について検討
する． 
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3.5. 品質管理基準 
 
公共工事における改良土の一般的な品質管理基準（佐賀県県土づくり本部，2010）
においては，チェックボーリングされる改良柱体の本数は，一工事あたりの施工本数
によって定められている．改良柱体１本あたりの一軸圧縮試験は，上部，中間部，下
部において，それぞれ 3 個の供試体を作成して 9 回の試験が必要である．9 回の一軸
圧縮強さは，全て設計基準強度の 85％以上を満足しなければならない．かつ，上部，
中間部，下部それぞれの 3回の一軸圧縮強さの平均値は，設計基準強度を満足しなけ
ればならない． 
表 3-1に示した十工区全てにおいて，品質管理基準に従い各工区で施工された改良
柱体の中からサンプルが選定され，ボーリングにより試料が採取された．一改良柱体
に対し上部，中間部，下部においてそれぞれ 3個の一軸圧縮試験が行われ，その平均
値を本研究における現場改良土の一軸圧縮強さの平均値  とした． 
また，室内配合試験においては，施工前に，各工区の改良柱体深度に対応した地盤
から試料が採取され，供試体が地盤工学会基準（JGS 0821-2009）（地盤工学会，2009）
に準拠して作成された．一か所のボーリングに対し上部，中間部，下部それぞれにつ
いて 3個の一軸圧縮試験が行われ，それらの平均値を本研究における室内配合土の一
軸圧縮強さの平均値  とした． 
現場における改良土の一軸圧縮強さの平均値  と室内配合試験における改良土
の一軸圧縮強さの平均値  との関係を検討するにあたっては，上部，中間部，下部
の現場改良土のそれぞれの値に対して上部，中間部，下部の室内改良土の値を対応さ
せるという方法で両者の関係を検討した． 
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3.6. 室内改良土と現場改良土の比較 
 
3.6.1. 室内改良土の一軸圧縮強さ 
 図 3-7は 1工区，2工区および 4工区において，改良材 S1を使用し，水セメント比
が 100％で配合された改良土の一軸圧縮強さと配合前試料の単位体積重量との関係を
示している．三工区における上部，中間部，下部の配合前試料の単位体積重量は 13.2 
kN/m3から 14.7 kN/m3 の範囲にある．添加量 120 g/cm3 ，150 g/cm3 および 180 g/cm3 の
各配合において単位体積重量と一軸圧縮強さの関係には一定の関係が認められる．多
少のばらつきはあるものの，単位体積重量が大きいほど一軸圧縮強さも高くなる傾向
を示している．三工区共に施工現場で採用された添加量 150 g/cm3に着目してみると，
一軸圧縮強さは 1.8 MN/m2から 2.4 MN/m2の範囲にある． 
 
 
 
 
図 3-7 室内改良土の単位体積重量と一軸圧縮強さの関係 
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3.6.2. 現場改良土の一軸圧縮強さ 
1 工区および 2 工区において得られた各工区の単位体積重量と改良土の一軸圧縮強
さの深度分布をそれぞれ図 3-8，図 3-9 に示す．改良土の一軸圧縮強さを示す一本の
折れ線は，一改良柱体の一軸圧縮強さの深度分布を示している．一本の線のうちの折
れ点が，一軸圧縮強さが測定された位置を示している．1 工区および 2 工区の改良工
法，回転翼の回転数，改良材，水セメント比および改良材の添加量（150 kg/m3）は同
条件である．各工区における一軸圧縮強さの分布は，単位体積重量の分布傾向と同様
の傾向を示しているが，3.6.1に示した室内改良土よりもばらつきが大きい． 
 
 
 
 
 
図 3-8 現場改良土の単位体積重量と一軸圧縮強さ（1工区） 
 
 
 
1工区における単位体積重量は，13.0kN/m3から 15.4kN/m3までの範囲を示し，図 3-7
-12
-10
-8
-6
-4
-2
0
2
0 1 2 3
標
高
TP
(m
)
改良体の一軸圧縮強さ (MN/m2)
No.1
No.2
No.3
No.4
No.5
No.6
No.7
No.8 -12
-10
-8
-6
-4
-2
0
2
10 12 14 16 18
標
高
TP
(m
）
単位体積重量（kN/m3）
80 
 
と同程度の範囲であるが，改良土の一軸圧縮強さは，全体として深度に伴い増加する
傾向を示しながらも 0.7MN/m2から 2.7MN/m2までの範囲に分布している．2工区にお
ける単位体積重量は，13.3kN/m3から 14.3kN/m3までの範囲で，1 工区と同様に図 3-7
と同程度の範囲であるが，改良土の一軸圧縮強さは 0.7MN/m2から 2.7MN/m2までの範
囲に分布している．図 3-7における室内で配合された改良土の一軸圧縮強さのばらつ
きの幅が 0.6 MN/m2であるのに対し，現場で配合された改良土の一軸圧縮強さのばら
つきの幅は二工区ともに 2.0MN/m2程度であり，約 3.3倍に拡大している．つまり，同
程度の単位体積重量を示す土を対象に同条件の改良材，添加量および水セメント比の
もとに配合された土については，室内配合よりも現場配合の方が，一軸圧縮強さのば
らつきが 3倍程度大きいということがわかった． 
 
 
 
 
 
図 3-9 現場改良土の単位体積重量と一軸圧縮強さ（2工区） 
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3.7. 室内・現場改良土の一軸圧縮強さの関係 
 
3.7.1. 工区間の比較 
 １工区，2 工区および 4 工区の室内配合試験における改良土の一軸圧縮強さの平均
値  と現場改良土の一軸圧縮強さの平均値  との関係を図 3-10 に示す．この三
工区は撹拌工法，回転翼の回転数，改良材，水セメント比および改良材の添加量が同
じ条件で施工された．三工区の  が 1.8 MN/m2から 2.2 MN/m2の範囲にあるとき， 
 の主な分布は三工区共に 0.8MN/m2から 2.4MN/m2の範囲にある．つまり，三工区
におけるλ値（＝  /  ）が，ほぼ同様の分布を示しているといえる．これは，
湿潤密度および含水比がほぼ同様の深度分布を示す地盤において，改良工法，改良材，
添加量および水セメント比が同一な条件のもとではλ値の分布にほとんど違いがない
ことを示している．一部にλが 1を超えているものが見られるが，一般的に室内配合
試験よりも現場改良土の一軸圧縮強さが大きいとは考えにくい．これらは，改良体の
施工において部分的に改良材が多く混合された可能性があると考えられる． 
 
 
 
 
図 3-10 室内・現場改良土の一軸圧縮強さの関係（工区による違い） 
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3.7.2. 改良材の比較 
 D工法において添加量が 120kg/m3，水セメント比が 100%に設定され，改良材 S1，
改良材S2および改良材S3が用いられた場合の  と  との関係を図3-11に示す．
改良材 S1 について，  が 1.6 MN/m2 から 1.7 MN/m2 であるのに対し，  が
0.8MN/m2から 1.9 MN/m2の範囲にある．改良材 S2については，  が 1.5 MN/m2か
ら 2.0 MN/m2であるのに対し，  が 0.8MN/m2から 2.0 MN/m2の範囲にある．改良
材 S1と改良材 S2では，  の分布幅に差があるものの，主なλ値の分布範囲は同様
である．改良材 S3の  は 1.6 MN/m2から 2.2 MN/m2の範囲にあり，改良材 S1およ
び改良材 S2 と比較して分布に幅があるようであるが，これに対する  の主な分布
範囲が 1.8MN/m2から 2.2 MN/m2であるため，λ値については全体的にほぼ 1に近い．
改良材 S3 のλの分布範囲は，一部にλが 2/3 程度を示すものがあるものの，改良材
S1 および改良材 S2 の範囲より小さい．これらのことから，改良工法，添加量，水セ
メント比が同一の条件において，改良材の違いによってλの分布範囲に差が現れると
いうことがわかった． 
 
 
 
図 3-11 室内・現場改良土の一軸圧縮強さの関係（改良材による違い）
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3.7.3. 撹拌工法の比較 
 A工法および B工法を対象とし，改良材 S1 が用いられ，添加量が 150kg/m3，水セ
メント比が 150%に設定された場合の  と  との関係を図 3-12 示す．B 工法に
おいては，  が 1.8 MN/m2から 2.2 MN/m2であるのに対し，  が 0.8MN/m2から
3.0 MN/m2の範囲にある．A工法においては，  が 1.9 MN/m2から 2.0 MN/m2である
のに対し，  が 1.1 MN/m2から 1.9 MN/m2の範囲にあり，  と  の分布範囲が
共に B 工法より小さい．つまり，A 工法におけるλの分布は，1 から 3/5 程度の範囲
にあり，B工法におけるλの分布範囲より小さい． 
 
 
 
 
図 3-12 室内・現場改良土の一軸圧縮強さの関係（工法による違い） 
 
 
 
 次に，改良材 S1が用いられ，添加量が 100kg/m3，水セメント比が 100%に設定され
た場合における C工法および D工法の  と  との関係を図 3-13に示す．C工法
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においては，  が 1.7 MN/m2から 2.1MN/m2であるのに対し，  が 1.4 MN/m2か
ら 2.8 MN/m2の範囲にある．λ値の分布をみれば，大部分が 1より大きい範囲にある．
D工法においては，  が1.2 MN/m2から 1.3 MN/m2であるのに対し，  が 0.7 MN/m2
から 1.9 MN/m2の範囲にある．二工区間の  に違いがあるものの，λ値の分布範囲
は D工法に比べて C工法の方が小さい． 
以上のことから，データ数は少ないが，改良材の種類，添加量および水セメント比
が同一の条件において，工法の違いによりλの分布範囲が違うということがわかった． 
 
 
 
 
 
 
図 3-13 室内・現場改良土の一軸圧縮強さの関係（工法による違い） 
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3.7.4. λ値 
 十箇所の工区における全ての  と  との関係を図 3-14 に示す．この図には工
区，4種類の撹拌工法，3種類の改良材，2種類の水セメント比および 3種類の添加量
によるλの分布範囲の違いが含まれている．  は 1.2 MN/m2から 2.2MN/m2である
のに対し，  は 0.6 MN/m2から 3.0 MN/m2の範囲にある．1 より大きい部分を除い
たλ値（＝  /  ）の分布は，1 から 1/3 の範囲にあり，それらの平均値は 0.78
であった．したがって，室内配合試験における一軸圧縮強さの平均値  と現場改良
土の一軸圧縮強さの平均値  との比を表すλは，工法の違いや改良材の違いによ
り値の大きさに違いを示すことを考慮し，若干安全側の値として 2/3を提案する． 
 
 
 
 
図 3-14 室内・現場改良土の一軸圧縮強さの関係（λ値） 
 
 
 
 図 1-7の左上に示したスラリー撹拌された粘性土の一般的な室内配合試験における
86 
 
一軸圧縮強さの平均値  と現場改良土の一軸圧縮強さの平均値  との関係（土
木研究センター，2004）によれば，室内配合試験における一軸圧縮強さの平均値は，
最大で約 6 MN/m2であり，現場改良土の一軸圧縮強さの平均値は最大で約 6MN/m2で
ある．このときのλの分布は，ほぼ 1 から 1/3 の範囲にある．したがって，本研究で
得られたλ値の 2/3 は，スラリー撹拌された粘性土におけるλ値が示す一般的な範囲
内にあることが確認される．  
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3.8. 考 察 
 
 フロート式深層混合処理地盤上の盛土の沈下計算において，改良土の変形係数を推
定するため，現場改良土の一軸圧縮強さと変形係数 E50の関係を示し，経験式 E50 = 150 
qu （MN/m2）（ただし 0.4≦ qu MN/m2 ≦4 ）を得ることができた．既に提案されてい
る経験式 E50 = 100 qu は，DJM工法で施工された改良体から得られたものであり，E50 
= 70～200 qu 程度の平均的な値（国土開発技術研究センター，1998）として示されて
いる．本研究で得られたデータの分布範囲は E50 = 70～300qu程度であり若干分布幅が
大きいものの，3種類の撹拌工法，3種類の改良材，2種類の水セメント比および 3種
類の添加量による条件が含まれていることを鑑みれば，それらを包含した関係として
妥当であると判断される． 
 
 室内配合試験における改良土の一軸圧縮強さの平均値と現場における改良土の一軸
圧縮強さの平均値との関係について検討した．単位体積重量および自然含水比がほぼ
一様な地盤において，スラリー撹拌により深層混合改良を施工する場合，改良材の添
加量，水セメント比，施工速度の条件を同一に設定しても，使用する改良材の違いお
よび撹拌工法の違いにより現場改良土の一軸圧縮強さの平均値  と室内配合試験
における一軸圧縮強さの平均値  との比を表すλ値には，ばらつきが認められた．
λ値の分布のなかで，λ値が 1を超えるものがみられたが，一般的に室内配合試験よ
りも現場改良土の一軸圧縮強さが大きいとは考えにくく，改良体の施工において，部
分的に改良材が多く混合されたことによるものと考えられる．したがって，1 より大
きいものを除き，λ値の分布は 1から 1/3の範囲にあり，それらの平均値は 0.78であ
ることが分かった．そこで，改良材および施工方法によるばらつきを考慮し，若干安
全側であるλ値を 2/3と考えた． 
図 1-7に示したスラリー撹拌された粘性土に関する一般的なλ値について，本研究
で得られた室内改良土の一軸圧縮強さの主な範囲（1 MN/m2から 2 MN/m2）に着目す
ると，λ値の範囲は 1 から 1/3 程度を示しており，本研究で得られたλ値の分布の範
囲とほぼ同等であると確認される．したがって，本研究で提案したλ値 2/3 も妥当で
あると判断される． 
ここで，現場強度係数γの値を一般的な 0.5とする場合，改良土の設計基準強度は，
室内配合試験における改良土の一軸圧縮強さの平均値  の 1/3の大きさとなる． 
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 撹拌工法の技術開発が進み，施工機械の小型化や施工性の向上に伴い多くの工法が
開発されてきている．地盤改良材も多くの種類が発売されており，条件に適した材料
を選択できるようになってきている．本研究において検討した撹拌工法および改良材
においてもλ値のばらつきが確認されたように，他の撹拌工法や改良材，または撹拌
翼の回転数等の施工条件が多様になればなるほどλ値の分布範囲が異なってくる可能
性が大きくなる．また，佐賀平野における深層混合処理工事の現場では，稀に有機質
を多く含んだ粘土層が確認され，極端に小さい現場改良土の一軸圧縮強さに遭遇する
ことがある．したがって，このような多様な現場条件に対応することができるよう，
データを蓄積し，λ値も適宜見直す等の検討が不可欠であると考えられる． 
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3.9. 結 論 
 
 本章では，佐賀平野の完新統における改良土の特性を検討した．得られた知見をま
とめると次のとおりである． 
 
（1） フロート式深層混合処理地盤上の盛土の沈下計算において，スラリー撹拌さ
れた改良土の変形係数を推定する経験式を，3 種類の撹拌工法，3 種類の改良材，
2 種類の水セメント比および 3 種類の添加量による条件が組み合わされた，現場
改良土の一軸圧縮強さ quと変形係数E50の関係から，平均的な値としてE50 = 150 qu 
（MN/m2）（ただし 0.4≦ qu MN/m2 ≦4 ）と提案する． 
（2） スラリー撹拌された改良土について，現場における改良土の一軸圧縮強さの
平均値  と室内配合試験における改良土の一軸圧縮強さの平均値  との比
を示すλの値を，4種類の撹拌工法，3種類の改良材，2種類の水セメント比およ
び 3 種類の添加量による条件が組み合わされた場合において，若干安全側に考慮
した平均的な値として 2/3と提案する． 
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4. 試験盛土の挙動 
 
4.1. 試験盛土の概要 
 
佐賀平野の田面上に，佐賀県によって三つの試験盛土が行われた．これらの試
験盛土で計測された動態観測結果から，フロート式深層混合処理上の盛土の現場
における挙動を分析する．試験盛土の位置を図 4-1に示す． 
 
 
 
図 4-1 試験盛土の位置図 
 
盛土の一つは，盛土荷重による自然地盤の沈下および変形特性を把握するため
の盛土（以下，Case1と呼ぶ）であり，他の二つは，フロート式深層混合処理地盤
上における盛土厚さ 6.5m（以下，Case2 と呼ぶ．）（伊賀屋ら，2012）のものと盛
土厚さ 8.7m のもの（以下，Case3 と呼ぶ．）である．Case1 の平面図を図 4-2 に，
断面図および観測機器設置位置を図 4-3に示す．盛土厚さを 2.5mとし，盛土材に
はまさ土が用いられ，施工速度は 0.05m/dayで盛り立てられた．盛土体の単位体積
重量および含水比の平均は 19.6 kN/m3，10.3%である．Case2の平面図を図 4-4に，
断面図および観測機器設置位置を図 4-5に示す．   
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図 4-2 試験盛土 Case1の平面図 
 
 
 
 
 
図 4-3 試験盛土 Case1の断面図  
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図 4-4 試験盛土 Case2の平面図 
 
 
 
 
図 4-5 試験盛土 Case2の断面図 
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Case2および Case3の全景をそれぞれ写真 4-1，写真 4-2に示す．Case3の断面
図および観測機器設置位置を図 4-6に示す． 
 
 
 
 
 
写真 4-1 試験盛土 Case2の全景 
 
 
 
 
 
写真 4-2 試験盛土 Case3の全景  
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図 4-6 試験盛土 Case3の断面図 
 
 
 
盛土厚さは，それぞれ地域高規格道路有明海沿岸道路の縦断計画と同程度の高
さである．動態観測終了後には，路体の一部としてそのまま利用される予定であ
るため，片側 2 車線の暫定施工に合わせて配置された．両試験盛土の法面勾配は
1：1. 8 （V：H）である．なお，Case3 における天端は，幅 12. 0m，長さ 33. 2m で
ある．盛土法尻から用地境界までの距離は約 2mである．盛土材は，Case1と同様
にまさ土が使用されたが，施工速度は，改良地盤上であることから 0.1m/day で盛
り立てられた．盛土体の単位体積重量および含水比の平均は，品質管理結果から
Case2 で 18.2 kN/m3および 14. 5%，Case3 で 18.9 kN/m3および 8.3% であった．
深層混合処理された改良柱体の直径は 1.2m であり，改良深さは Case2 で 8.5m，
Case3で 9.0mである．設計一軸圧縮強度は 600kN/m2である．Case3における改良
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柱体の施工後の状況を写真 4-3に示す．改良柱体は中心間隔 1.9mの正方形に配置
され，面積改良率は約 31%である．改良材はセメント系固化材が用いられ，原位
置のサンプリング試料を用いた室内配合試験結果から，配合量が 150kg/m3，水セ
メント比が 150%と決定され，スラリー攪拌により施工された．また，盛土底部に
はサンドマットが設けられ，補助工法として鋼線直径 2mm，グリッド長 56mmの
ひし形金網が盛土底部全面に 2層敷設された．  
 
 
 
 
 
写真 4-3 改良柱体の施工完了状況（Case3） 
 
 
 
動態観測機器については，図 4-3，図 4-5 および図 4-6 に示すように，盛土断
面中央部に地表面沈下板，層別沈下計，間隙水圧計が配置された．盛土法尻には
孔内傾斜計が設置され，盛土周辺部には地表面変位杭が設置された．層別沈下計
は，先端にスクリューポイントを取り付けた沈下ロッドとその保護管からなる沈
下計が用いられ，約 500日～700日間にわたり観測された（Igaya et al. ，2010）． 
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4.2. 無処理地盤上の盛土の挙動 
 
4.2.1. 沈下量 
 Case1の盛土中央に設置した地表面沈下板および層別沈下計の観測結果を図 4-7
に示す．地表面沈下量（T1）は，盛土施工開始から盛土施工に伴い増加し，盛土
完了となる 50日経過後も沈下量が増加している．施工開始から 666日経過後の沈
下量は 1.15mである．蓮池層上部下面（s1-4）および有明粘土層内（s1-3）の層別
沈下量は，施工開始から 666日後においてそれぞれ 0.92m，0.83mであり，深度が
深くなるに従い小さくなっている．蓮池層下部上面（s1-2），三田川層砂質土層（s1-1）
および阿蘇４火砕流堆積物層（s1-0）には，ほとんど沈下が生じていない．地表面
沈下および層別沈下の速度は，盛土施工完了後においても，100日経過後付近まで
は盛土施工中とほぼ変わらない．100日経過後以降に次第に沈下速度が遅くなる傾
向にあるが，666日経過後においても沈下がさらに継続する傾向を示している． 
 
 
 
 
図 4-7 試験盛土 Case1の層別沈下量 
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4.2.2. 間隙水圧 
図 4-8に過剰間隙水圧の観測結果を示す．蓮池層上部の過剰間隙水圧（u1-5）は，
盛土施工に伴い上昇し，盛土完了となる 50 日経過後付近でピークを示している．
その後は減少傾向に転じるが，約 100 日経過以降は停滞傾向を示している．有明
粘土層内の過剰間隙水圧（u1-4 および u1-3）も同様に盛土施工に伴い上昇し，50
日経過後付近でピークを示している．その後は減少傾向に転じ，600日経過後も減
少傾向が継続している．中央部の盛土荷重は約 49kPa であるが，これに対し深度
5.0mの過剰間隙水圧は盛土施工完了と同時に最大値約 40kPa を示している．これ
は，盛土施工中において地盤の挙動は非排水条件に近い状態であったと考えられ
る．層別沈下量がほとんど観測されなかった位置付近の蓮池層下部（u1-2）および
三田川層（u1-1）には，過剰間隙水圧がほとんど発生していない． 
 
 
 
 
 
 
図 4-8 試験盛土 Case1の過剰間隙水圧 
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4.2.3. 盛土法尻における地中水平変位 
 盛土法尻における地中水平変位の観測結果を図 4-9 に示す．地中水平変位は，
地表面から深度方向に従い盛土の外側方向へ変位し，深度 2m～4m で最大変位を
示し，深度 10mにかけて減少している．深度 10m以深では，ほとんど変位が観測
されなかった．最大水平変位は，盛土開始 50 日経過後には深度 2m の位置にある
が，時間経過とともに深度方向に移動している．666日経過後には深度 4mの位置
にあり，変位は約 105mmである．経過時間に対する変位量は 197日経過後までが
大きく，その後は小さい． 
 
 
 
 
 
図 4-9 試験盛土 Case1の地中水平変位 
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4.2.4. 周辺地盤変位 
 盛土周辺地盤の沈下量の観測結果を図 4-10に示す．同図には盛土中心部および
法肩部の地表面沈下量も同時に示している．盛土周辺地盤における沈下量は，盛
土施工開始から盛土施工に伴い増加し，盛土施工完了後においても継続して増加
している．また，沈下量は盛土法尻からの距離に応じて徐々に小さくなる傾向を
示している．666日経過後の盛土法尻における沈下量は 0.22mであり，盛土法尻か
ら 2m（盛土中心から 13.4ｍ）離れた位置においても約 0.08mの沈下量が発生して
いる． 
 
 
 
 
図 4-10 試験盛土 Case1周辺地盤の沈下量 
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また，盛土直下における横断方向の地表面沈下量について，666日経過後の盛土
中央部と盛土法肩部の沈下量を比較すると約 0.33m の差があり，盛土天端におけ
る不同沈下量が大きい． 
次に，盛土周辺地盤における変位の観測結果を図 4-11に示す．盛土法尻，法尻
から 2m，5mおよび 10m離れた位置において，地盤表面は盛土施工に伴い盛土外
側方向へ変位している．盛土法尻では，盛土施工完了と同時に盛土外側への最大
変位 60mm が発生し，その後は時間経過と共に沈下しながら盛土内側へ変位して
いる．盛土法尻において地盤の隆起は認められないが，法尻から 2mおよび 5m離
れた位置では，盛土施工開始から地盤はわずかに隆起しながら盛土外側方向へ変
位している．盛土施工完了と同時に隆起が最大になり，盛土放置と共に沈下へと
転換している．197 日経過後において，盛土外側への水平変位が最大値約 100mm
を示し，その後は沈下と同時に盛土内側へと変位している．法尻から 10m 離れた
位置においては，盛土施工完了と同時に盛土外側への最大変位 50mm を示し，そ
の後は変位の動きが停滞している．666日経過後において，盛土外側への水平変位
は，盛土法尻が最も小さくなり，法尻から 2m，5m離れた位置ではそれぞれ 30mm
と 74mmであり，法尻から 5mの位置の変位が最も大きい値を示している． 
 
 
 
 
 
 
図 4-11 試験盛土 Case1の周辺地盤変位 
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4.3. フロート式深層混合処理地盤上の盛土の挙動 
 
4.3.1. 沈下量 
Case2 の盛土中央部に設置した地表面沈下板および各層別沈下計の観測結果を
図 4-12 に示す．改良柱体上（t2-1）の地表面沈下量は，盛土開始から施工に伴い
増加している．盛土施工完了後においても沈下量は増加しているが，沈下速度は
減少し，盛土施工完了後約 150 日以降には沈下がほぼ収束している．この時点で
の沈下量は 0.48mである． 
 
 
 
 
図 4-12 試験盛土 Case2の層別沈下量 
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 改良柱体下端より下部に位置する三田川層粘性土上面（s2-2），三田川層砂質土
上面（s2-1）および阿蘇４堆積物層内（s2-0）に設置している層別沈下計は，いず
れも盛土中央部の地表面沈下板が示す沈下と同様の傾向を示している．すなわち，
盛土施工とともに沈下量が増加し，盛土施工完了後約 150 日を経過するとほぼ収
束する．各点の沈下量には差がみられ，位置が深くなるに伴い沈下量が小さくな
る．ところが，更新統砂礫層にも沈下が認められ，施工開始から 500 日後の三田
川層砂質土上面（s2-1）において 0.19m，阿蘇４火砕流堆積物層内（s2-0）におい
て 0.09m の沈下が生じている．層別沈下量の相対差から判断すると，沈下が最も
大きく生じているのは改良柱体上（t2-1）と三田川層粘性土上面（s2-2）との間で
ある．改良柱体の圧縮量は地表面沈下量に比べて非常に小さいと考えられるため，
改良柱体先端付近の未改良層の圧縮量が，地表面沈下量において最も大きい割合
を占めるといえる． 
改良柱体間に設置した地表面沈下板(t2-2)および層別沈下計(s2-a, s2-b, s2-c)の観
測結果を図 4-13に示す．同図には改良柱体上に設置した地表面沈下板(t2-1)の沈下
量も併記している． 
 
 
 
図 4-13 試験盛土 Case2の改良柱体間地盤の層別沈下量 
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改良柱体間における地表面沈下板および各層別沈下計いずれの沈下の傾向も，
改良柱体上の沈下（t2-1）と同様の傾向を示している．つまり，盛土施工とともに
沈下量が増加し，盛土完了後約 150 日を経過するとほぼ収束している．施工開始
から 500 日後において，改良柱体間の地表面地下量は 0.58m であり，改良柱体上
の沈下量より 0.1m大きい．改良柱体間の地下 5.9mに設置した層別沈下計（s2-b）
の沈下量は 0.47m であり，改良柱体上の沈下量（t2-1）とほぼ同じ大きさである．
改良柱体間の地下 2.8m の層別沈下量（s2-c）は 0.52m であり，改良柱体上の沈下
量（t2-1）より 0.04m 大きく，改良柱体間地表面沈下量（t2-2）より小さい．改良
柱体間の地下 8.4mの層別沈下量（s2-a）は 0.35mであり，改良柱体上の沈下量（t2-1）
より 0.13m小さい． 
改良柱体の弾性係数が地盤と比較して非常に大きいため，改良柱体が鉛直方向
に圧縮変形していないと仮定した場合，改良柱体の上端の沈下量（t2-1）と改良柱
体の任意の位置の沈下量は等しくなる．改良柱体の先端付近に設置した層別沈下
計（s2-a）の位置における沈下量が改良柱体より 0.13m小さいということは，地盤
中において沈下量差が発生していることになり，その結果として改良柱体先端が
地盤中に相対的に貫入していると考えられる．また，改良柱体上の沈下量（t2-1）
より，改良柱体間における地表面沈下量（t2-2）の方が 0.1m大きく，地下 2.8mの
位置の沈下量（t2-c）の方が 0.04m大きい．これは，改良柱体上端つまり盛土底面
において，盛土体が杭間地盤に押し下げられるような現象が発生し，その影響が
少なくとも改良柱体上端から 2.8m地下にまで及んでいると考えられる．地下 5.9m
の位置においては，改良柱体と改良柱体間地盤の沈下量が均衡を保たれている． 
Case3 の盛土中央部に設置した地表面沈下板および各層別沈下計の観測結果を
図 4-14 に示す．改良柱体上（t3-1）の地表面沈下量および改良柱体の直下地盤の
層別沈下量は，いずれも Case2が示す沈下と同様の傾向を示している．すなわち，
盛土開始から施工に伴い沈下量が増加し，盛土完了後約 150 日を経過するとほぼ
収束する．各層別沈下量は，深さに伴い小さくなっている．ところが，ここでも
更新統砂礫層にも沈下が認められる．施工開始から 460 日後の地下 11.8m の三田
川層砂質土上面（s3-3）において 0.16mの沈下が生じ，地下 25.2mの阿蘇４火砕流
堆積物層中（s3-0）において 0.06mの沈下が生じている．また，地表面沈下量にお
いて最も大きい割合を占めているのは，改良柱体上（t3-1）と蓮池層下部粘性土上
面（s3-4）との間の沈下量であり，つまり，改良柱体先端付近の未改良層の圧縮量
となっている． 
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Case2と比較すると盛土中央部の荷重は Case3の方が大きいが，ほぼ収束したと
考えられる盛土開始から 460日後のCase3における地表面沈下量は 0.39mであり，
Case2の盛土開始 500日後の地表面沈下量 0.48mより小さい結果が得られた．Case3
の工事中においては，工程の都合上，改良柱体のスラリー撹拌施工に伴って地盤
から排出された盛り上り土（土木研究センター，2004）が，改良面全面に盛り立
てられ，約 70日間仮置きされた．層別沈下計は，仮置き土の撤去後に設置された
ため，その間に発生した仮置き土の荷重による沈下が観測されていないことが原
因の一つと考えられる．仮置き土の厚さは最大 1m程度であることが確認されてお
り，仮置き土荷重による沈下は，Case1の層別沈下量が示す傾向からも，大部分が
完新統粘性土層において発生したものと考えられる． 
 
 
図 4-14 試験盛土 Case3の層別沈下量  
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Case3の改良柱体間に設置した地表面沈下板（t3-2）および層別沈下計（s3-a, s3-b, 
s3-c）の観測結果を図 4-15 に示す．同図には改良柱体上に設置した地表面沈下板
（t3-1）の沈下量も併記している． 
 
 
図 4-15 試験盛土 Case3の改良柱体間地盤の層別沈下量 
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4.3.2. 間隙水圧 
 Case2 の過剰間隙水圧の観測結果を図 4-16 に示す．経過日数 200 日以降のデー
タは，不規則な変化を示しており異常値と判断して削除した．地下 9.2mの有明粘
土層の過剰間隙水圧（u2-3）は，盛土施工に伴い上昇し，盛土施工開始から 80日
経過後付近でピークを示し，その後は盛土施工完了から約 150 日後となる経過日
数 250 日付近に向かって減少傾向を示している．三田川層粘性土の過剰間隙水圧
（u2-2）も，u2-3 と同様の傾向を示している．各観測点における過剰間隙水圧の
最大値は，改良柱体先端に最も近い u2-3 で 75kPa であり，これは，Case2 の盛土
中央部の荷重約 121kPaの約 62%に相当する．三田川層砂質土の過剰間隙水圧（u2-1）
は，盛土開始からほとんど発生していない． 
 
 
 
 
図 4-16 試験盛土 Case2の過剰間隙水圧 
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4.3.3. 盛土法尻における地中水平変位 
 盛土法尻における地中水平変位の観測結果を図 4-17 に示す．地中水平変位は，
無処理地盤の Case1 とは違った傾向を示している．水平変位の最大値 40mm が地
表面に現れている．地表面から深度 10m にかけて深度に従い減少傾向を示し，深
度 10m以深ではほぼ変位していない．また，水平変位は，盛土完了時期となる 110
日経過後にかけて発生し，それ以後はほとんど増加していない． 
 
 
 
 
 
図 4-17 試験盛土 Case2の地中水平変位 
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4.3.4. 周辺地盤変位 
 盛土周辺地盤の沈下量の観測結果を図 4-18に示す．同図には盛土中心部および
法肩付近の地表面沈下量も同時に示している．盛土周辺地盤の沈下量は，盛土中
央部の沈下量と同様の傾向を示している．盛土開始から施工に伴い増加し，盛土
施工完了後においても増加し続けているが，盛土施工完了後約 150 日以降には沈
下がほぼ収束している．また，Case1において認められたような地盤表面の隆起は
発生していない．494 日経過後の盛土法尻および盛土法尻から 2m（盛土中心から
18.8ｍ）離れた位置における沈下量はそれぞれ 0.13m，0.06mであり，盛土荷重が
小さい Case1と比較しても沈下量が抑制されていることが確認される． 
 
 
 
図 4-18 試験盛土 Case2周辺地盤の沈下量  
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また，盛土直下における横断方向の地表面沈下量について，494日経過後の盛土
中央部と盛土法肩部の沈下量を比較するとその差は約 0.05mであり，Case1と比べ
て非常に小さく，盛土天端における不同沈下量が抑制されていることがわかる． 
次に，盛土周辺地盤の変位の観測結果を図 4-19に示す． 
 
 
 
 
 
図 4-19 試験盛土 Case2の周辺地盤変位 
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る． 
時間経過に対する変位量をみてみると，各観測点において，261日から 494日経
過までの 233 日間に発生した変位量は，それまでの経過日数 261 日間に発生した
変位量と比べると非常に小さく，共に 10mm 程度である．つまり，盛土中央部の
沈下量と同様に，盛土周辺地盤についても盛土施工完了から約 150 日間が経過す
れば，水平変位および沈下量がほぼ収束することを示している． 
Case1における盛土法尻から 10m離れた位置の最大変位は，盛土外側へ約 50mm
であったが，Case2においてこれと同程度の変位量が確認された位置は，盛土法尻
から 2mの位置であり，周辺地盤への影響範囲が抑制されていることがわかった． 
Case2と同程度の規模の盛土構造を持つ道路事業を想定した場合，用地境界に相
当すると考えられる線が法尻から 2m 程度離れた位置にある事例が見受けられる．
この位置において，盛土施工開始から 494 日間で発生した最大の変位量は 50mm
程度であることがわかった．このことは，Case2の盛土厚および軟弱地盤対策仕様
は，用地境界（盛土法尻から 2m離れた位置）における変位を 50mm程度に抑制す
る性能を持つということができる． 
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4.4. 地下水のモニタリング 
 
4.4.1. 地下水の流動方向と流速 
深層混合処理工事に起因する地下水の環境変化を観察するため，試験盛土周辺
の地下水が継続的にモニタリングされている（佐賀県，2006）．図 4-20 に試験盛
土周辺に設置された地下水観測孔の位置を示す．道路本体の建設中を含み，長期
間に及ぶモニタリング期間が考慮され，近傍の公用地の中から位置が選定されて
いる． 
 
 
 
図 4-20 地下水観測孔の位置図 
 
 
地下水流動方向および流速の観測孔は，地表水やストレーナーの上下層からの
浸水を防ぐために，本管である φ65mm塩ビ管の外側に φ116mmのケーシング管を
設け，両管の隙間が充填されている．ストレーナーは，改良柱体下端の直下の帯
水層である三田川層砂質土層（dMs）内の深度 18m の位置に設けられている．ス
トレーナーには，三角形の断面を有するウエッジワイヤーおよびサポートロッド
構造（スロットサイズ 1.0mm，開口率 30%）の目詰まりのしにくい水平連続 V ス
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ロット形巻線スクリーンが用いられた．当該スクリーンの延長は 2m である．測
定器は，「熱量法 GFD-4型地下水流向流速計」が使用された．この計測器は，内蔵
されたヒーターにより地下水を温め，計測器の円周上に設置された温度センサー
により地下水の温度を計測し，この変化から流向と流速を求めるものである．温
度センサー周辺の対流現象を抑えるスポンジ，さらに孔内上下の対流現象を抑え
るパッカーが付加されたものが用いられた．その適用流速範囲は 1.7×10-4～
1.7×10-1(cm/sec)である（日野ら，2010）．地下水の流動方向および流速は，図 4-20
における観測孔 1 において観測された．表 4-1 に地下水の流動方向および流速の
観測結果を示す（佐賀県，2013(a)）． 
 
 
表 4-1 地下水の観測結果（流動方向および流速）（佐賀県，2013(a)） 
  
観測孔 測定深度 観測日 流速 流動方向 
  GL (m)   (cm/sec)   
1 -18.5 
2008/8, 9, 10 3.0×10-4～4.0×10-4 南西から南 
2009/12, 2010/2 2.5×10-4～3.8×10-4 北西から西 
2010/9, 12, 2011/1 2.5×10-4～8.5×10-4 北北東から北東 
2011/12 4.3×10-4 南から北 
2012/12 4.7×10-4 南から北 
 
 
試験盛土 Case2 の地盤改良が施工された期間は，2008 年 5 月から同年 8 月まで
であり，Case3 の地盤改良が施工された期間は，2008 年 10 月から同年 12 月まで
である．同表中 2008年の観測日が工事と同時期に相当し，2009年以降の観測日が
工事後の時期にあたる．工事中の流速は 3.0×10-4～4.0×10-4 cm/secの範囲であり，
工事後においても同程度の流速を示している．したがって，地盤改良工事による
地下水の流速への影響は認められなかった． 
工事中の流動方向は概ね南西から南方向であるが，工事後は観測年によって，
まちまちである．観測孔の東方約 1km には感潮河川である嘉瀬川が流れている．
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有明海の潮位との関連を検討してみたが，明確な関係を示す傾向は認められなか
った（平田ら，2011）．海岸堤防に面した有明佐賀空港の建設時において観測され
た地下水位も，潮位による顕著な変動は認められていない（佐賀空港工事誌編纂
委員会，1999）．佐賀県においては「佐賀県環境の保全と創造に関する条例」（平
成十四年十月七日佐賀県条例第四十八号）により揚水機の吐出口断面積の合計が
21cm2 を超える揚水施設及び特例承認を受けた揚水施設を有する者に対して地下
水採取量の報告が義務付けられている．同条例により報告された佐賀地区におけ
る揚水量の推移（佐賀県，2013(b)）を図 4-21に示す．地盤改良工事前および工事
後と同時期にあたる平成 19年から平成 23年にかけて毎年約 2,500千 m3/年の地下
水が揚水されており，これは佐賀平野における揚水量の約半分を占め，非常に多
いといえる．地下水の流動方向の各年における変動には，こうした地下水揚水の
影響があるのではないかと考えられる． 
 
 
 
 
 
 
図 4-21 佐賀地区における地下水揚水量の推移（佐賀県，2013(b)） 
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4.4.2. 地下水位 
地下水の水位および水質の観測孔は φ50mmの塩ビ管を地中に建て込み，改良柱
体下端の直下の帯水層である三田川層砂質土層（dMs）内の深度 10m～18mの範囲
にストレーナーが設けられている．地下水位は，図 4-20における観測孔 2および
観測孔 3 において観測された．表 4-2 に地下水位の観測結果を示す（佐賀県，
2013(a)）． 
 
 
表 4-2 地下水の観測結果（水位）（佐賀県，2013(a)） 
 
観測井 観測日 気温 地下水温 地下水位 
    (℃) (℃) (TP,m) 
  2007.10  20.0 17.7  0.82  
2008.12   5.7 17.7  0.89  
2 2009.12  10.2 18.1  0.88  
2011. 1 11.0 19.0  0.89  
2011.12   8.7 17.9  1.00  
2012.11 11.4 17.5  1.05  
  2007.10  20.2 17.4  0.74  
2008.12   5.8 15.3  0.76  
3 2009.12  11.3 17.8  0.75  
2011. 1  8.0 18.0  0.75  
2011.12  11.8 17.9  0.88  
  2012.11 11.7 16.5  0.98  
 
 
各観測孔における観測日の 2007年 10月が地盤改良工事前，2008年 12月が工事
と同時期，2009年 12月以降が工事後の観測結果である．水位観測の時期が観測年
毎に異なり気温には差が認められるが，地下水温は観測年によってほぼ変わらな
い．地下水位は，地盤改良工事前の 2007年から工事後の 2009年および 2010年に
かけてほぼ一定しているといえる．2011年 12月と 2012年 11月に観測された地下
水位が 2011年 1月以前の観測結果よりも 0.1～0.2m程度高い傾向にある． 
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ここで，佐賀県環境課における地下水観測所の位置およびストレーナ深度を表
4-3に示し，同地下水観測所で平成 22年度から平成 24年度に観測された地下水位
の推移を図 4-22および図 4-23に示す． 
 
 
表 4-3 地下水観測所の位置と深度（佐賀県環境課提供） 
 
観測所名 記号 
 
所在地 
 
ストレーナ深度 
(m) 
川副 
 
F-1 
 
佐賀市川副町大字鹿江 
佐賀市役所川副支所 
80～88 
 
新白石 
 
新 C-2
 
杵島郡白石町大字築切 
北有明地区ゲートボール場 
20.8～26.3 
 
 
 
 
 
図 4-22 地下水位の観測結果（川副）（佐賀県環境課提供） 
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図 4-23 地下水位の観測結果（新白石）（佐賀県環境課提供） 
 
 
図 4-22によれば，一年度間における地下水位の変動の様子は各年においてほぼ
同様の傾向を示しているが，各年度の同時期における水位には差が認められる．
観測井 2および観測井 3で地下水が観測された時期と同時期（10月から 1月まで）
における各年度の水位については，平成 22 年度（2010 年）の水位よりも平成 23
年度（2011年）の水位が概ね高く，平成 23年度よりも平成 24年度（2012年）の
水位がさらに高い傾向を示している．また，同期間の平成 22 年度と平成 24 年度
との水位差は，12 月において最大約 1.1mに達している．図 4-23 によれば，平成
22 年度と平成 23 年度におけるデータの一部が欠損しているものの，平成 24 年度
の水位は，一年度間を通して平成 22 年度および平成 23 年度より高い傾向を示し
ており，10 月から 1 月までの期間における平成 24 年度の水位は平成 23 年度の水
位より概ね 1m以上高い．したがって，観測井 2 および観測井 3 において 2011 年
12 月と 2012 年 11 月に観測された地下水位の上昇量は，観測年における地下水位
の変動の範囲内であると考えられる． 
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4.4.3. 地下水質 
図 4-24に地下水観測孔の孔内水抜き作業および採水の手順を示す（地盤工学会，
2013）． 
 
 
図 4-24 観測孔内水抜き作業および採水の手順 
 
 
水抜き作業については，孔内の停滞水を採水しないようにするため採水前に孔
内の水が入れ替えられた．その際には汲み上げられた地下水位の pH，電気伝導率
および水温が測定され，水質の安定が確認された.採水作業については，観測孔上
採 水 作 業孔内水抜き作業
水位確認
水位ポンプの入れ込み
発電開始
井戸内滞水量の3～5倍
を揚水
濁水の確認
水質の安定確認
発電停止
水中ポンプの回収
水量の確認等
ｐＨ、ＥＣ、水温測定
ポリ瓶等採水容器の準備
採水器の準備
水位測定
採水容器洗浄水の採水
採水容器洗浄
採水：7Ｌ
分析項目別
容器分取
水温・気温の測定
後片付け
水質分析所に
採水試料搬入
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部から採水器が挿入され，スクリーン区間の中間深度付近で採水された． 
表 4-4 に分析項目毎の分析方法（日本規格協会，2012）を示す．同表に示した
各分析項目は，主として地盤改良工事に用いられたセメント系改良材による地下
水質への影響を観察するために設けられた． 
 
 
表 4-4 地下水の分析方法（日本規格協会，2012） 
 
項目  分析方法  備 考 
pH 
 JIS K0102 12.1に定める
方法 
 酸性は pH7 未満，中性は
pH7，アルカリ性は pH7を
超えた値 
カルシウ
ム，マグ
ネシウム
等（硬度） 
 JIS K0101 15.1.1に定め
る方法 
 軟水は 60mg/L 未満，中程
度の硬水 60以上～120mg/L
未満，硬水 120 以上～
180mg/L 未満，非常な硬水
180mg/L以上 
 
 
 
表 4-5に地下水質の分析結果を示す（佐賀県，2013）．表中における観測各年の
六価クロムは，定量下限値未満（ND）を示している．pH および硬度は，各観測
井の工事前から工事後にかけて，いずれもほぼ一定している．これらの観測結果
からは，地盤改良工事に伴う地盤改良材による地下水への影響を示す pHや硬度の
変化は，認められなかった（Igaya et al. ，2011）． 
  
120 
 
表 4-5 地下水の観測結果（水質）（佐賀県，2013） 
 
観測井 観測日 六価ｸﾛﾑ pH 硬度(Ca,Mg) 
    (mg/ )   (mg/ ) 
  2007.10  ND 7.4  1,400 
2008.12  ND 7.5  1,300 
2 2009.12  ND 7.3  1,400 
2011.1  ND 7.3  1,390 
2011.12  ND 7.2  1,400 
2012.12  ND 7.2  1,400 
  2007.10  ND 6.9  1,700 
2008.12  ND 6.8  1,800 
3 2009.12  ND 6.8  1,800 
2011.1  ND 6.7  1,790 
2011.12  ND 6.7 1,700 
  2012.12  ND 6.7 1,700 
NDは定量下限値未満であることを示す． 
硬度は炭酸カルシウムの量に換算した値を示す． 
 
  
121 
 
4.5. 考 察 
 
無処理地盤における盛土の挙動について，次のことが分かった． 
（1） 無処理地盤における盛土厚 2.5m の盛土荷重による沈下量が盛土施工開始
から約 1年後には 1.0mを超えていることから，地盤の圧縮性が高いことが確
認された． 
（2） 盛土施工完了後における沈下速度は，あまり低下していない．また，盛土
施工と同時に観測された盛土法尻における地中水平変位および周辺地盤にお
ける変形は，地盤の測方流動と考えられ，地盤の強度が低いことが確認され
た． 
（3） 盛土による沈下は，盛土開始から約 2年経過後においても継続する．また，
周辺地盤の影響範囲は，地盤表面における変位量約 50mm に着目すれば，盛
土法尻から 10mの地点に及ぶ． 
 
フロート式深層混合処理地盤上の盛土の挙動について，次のことが分かった． 
（1） 試験盛土 Case2 の設計条件，すなわち盛土厚 6.5m，フロート式深層混合
処理工法の面積改良率約 31%および深さ方向の改良率（コラム長さ／軟弱層
の厚さ）約 76%の条件において，盛土中央部の地表面地下量は 0.5m程度に抑
制される．沈下量において最も大きい割合を占めるのは，改良柱体先端付近
の未改良層の圧縮量である．他方，従来は支持層と考えられていた阿蘇 4 火
砕流堆積物においても，道路設計上考慮すべき沈下量が発生した． 
（2） フロート式深層混合処理工法は，地盤の圧密沈下量の抑制効果とともに圧
密促進効果も有する．無処理地盤上の盛土(Case1)の場合，盛土開始からの経
過時間が約 2 年後においても沈下が継続するが，フロート式深層混合処理地
盤(Case2)においては，盛土施工完了後約 150日後には沈下がほぼ終了した． 
（3） フロート式深層混合処理工法は，周辺地盤の変形および影響範囲を抑制す
る効果がある．無処理地盤の場合は，測方の地盤変位が，変位量 50mm に着
目すると，法尻から 10m の地点まで及んでいたが，フロート式深層混合処理
地盤においては法尻から 2mの地点にとどまる． 
（4） 改良柱体先端部において，改良柱体と改良柱体間地盤の沈下量には差が生
じており，改良柱体が地盤中に相対的に貫入していると考えられる． 
（5） 盛土中央部における改良柱体上と改良柱体間の沈下量差は約 0.1m であり，
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設計上においては，盛土荷重は等分布応力条件が適用できると考えられる． 
（6） 盛土周辺に配置した観測井戸において採取した改良柱体下端の直下の帯
水層である三田川層砂質土層（dMs）内の地下水質を分析した結果，地盤改良
工事に伴う地盤改良材による影響を示す地下水質の変化は認められなかった． 
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4.6. 結 論 
 
 本章では，フロート式深層混合処理地盤における盛土の現場における挙動につ
いて示した．得られた知見をまとめると次のとおりである． 
 
（1） 無処理の有明海粘土地盤上における盛土厚 2.5mの盛土の沈下量は 1.1mを
超え，経過期間 2年後も沈下が続く．地盤の側方変位が大きく，盛土法尻から
10 mの地点までも影響を及ぼす．  
 
（2） フロート式深層混合処理工法は，盛土荷重による沈下量の抑制効果，圧密
促進効果，盛土周辺地盤の変形量および影響範囲の抑制効果を有する． 
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5. フロート式深層混合処理地盤における盛土の沈下計算 
 
5.1. 沈下計算法 
 
5.1.1. 基本的な考え方 
本研究で検討する盛土の沈下量は，盛土横断方向に対する中心位置の沈下量と
し，沈下計算法は一次元的な圧縮変形であるとの仮定に基づくものである．ただ
し，盛土荷重の地盤中における鉛直方向の応力増分は，荷重分散の影響を考慮し，
オスターバーグの式によって求める． 
フロート式深層混合処理地盤の沈下計算モデルを図 5-1に示す．軟弱粘性土層
の内，深層混合処理された地層は以後，“改良層”と呼ぶ．この下層における未
改良の軟弱粘性土層は，“未改良層”と呼ぶ．軟弱粘性土層下面から良質な支持
層上面までの砂質土層と粘性土層との互層からなる地層群は，“中間層”と呼ぶ． 
 
 
 
 
図 5-1 フロート式深層混合処理地盤の沈下計算モデル
盛 土
軟弱粘性土層
L d ：改良層
f ：未改良層
改良柱体
k = 1 (sand)
k = n (sand)
m ：中間層
k = 2 (clay)
k = n-1 (clay)
i =1
2
:
:
j =1
2
:
n 
126 
 
地表面沈下量 S は，改良層 Hdにおける圧縮量 sd，未改良層 Hf（一部の深層混
合処理層 Hc および未改良層からなる層）における圧縮量 sf，および中間層 Hm
における圧縮量 smの合計であり，次式で示される． 
 
     (5-1) 
 
 
 
5.1.2. 主な圧縮対象層厚の設定法 
柔構造樋門設計の手引き（国土開発技術研究センター，1998）の提案法（柔構
造法）では，軟弱層の圧縮量の計算において，一部の改良層 Hcが未改良層とし
て取り扱われている．面積改良率（α）が 30％程度以下の場合は Hc ＝HL / 3，α
が 30％を超える場合は Hc = 0とされている．しかしながら，この方法では αが
30％以下の全ての場合において Hc が一定の値となり，実測値と合わない場合が
ある．Chaiらは，柔構造法の基本的考え方に基づいて圧縮量計算法を発展させ，
改良柱体先端部が下部地盤へ相対的に貫入する影響を考慮し，面積改良率（α）
と深さ方向の改良率（β ＝ HL / H，HLは改良柱体の長さ，H は軟弱粘性土層の
厚さである）を用いた Hcの決定法（Chaiらの方法という）を提案している（Chai 
et al. ，2010）． 
Chaiらの方法では，Hcは次式で示される． 
 
    (5-2) 
 
ここで， 
(5-3) 
(5-4) 
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5.1.3. 改良層における圧縮量の計算法 
改良層 Hdにおける沈下量は Chai らの方法で求める．改良層 Hd を改良柱体と
軟弱粘性土層の複合地盤と考え，圧縮量 sd は次式で求められる． 
 
 
(5-5) 
 
ここで，hi は Hd 層中 i番目の層の層厚，⊿p は盛土荷重による hi層中の鉛直応
力増分である．Dci  および Dsi は，それぞれ Hd 層中 i 番目の層における改良柱
体およびその周辺地盤の側方拘束時の弾性係数である．Dcおよび Dsは以下の式
で求められる（T. W. Lambe・R. V. Whitman，1969）． 
 
 
(5-6) 
 
(5-7) 
 
ここで，E および μ は，それぞれ改良柱体の弾性係数およびポアソン比である．
σva は，載荷前の有効土被り圧と載荷後の鉛直有効応力との平均値である．e0 お
よび Cc は，それぞれ粘性土各層の初期間隙比および圧縮指数である．粘土が過
圧密の場合は，式(5-7)における Ccの代わりに膨張係数 Csが用いられる． 
 
 
 
5.1.4. 未改良層における圧縮量の計算法 
未改良層として取り扱う Hfにおける粘性土層の圧縮量 sfは，次式で求められ
る． 
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(5-8) 
 
ここで，pcj は Hf 層中 j 番目の層の圧密降伏応力，p0j は j 番目の層の初期鉛直
応力である． 
 
 
 
5.1.5. 中間層における圧縮量の計算法 
中間層における圧縮（沈下）量の計算方法を提案する．中間層 Hmの圧縮量 sm
は，次式により mv法で求める． 
 
 
(5-9) 
 
ここで，mvk は Hm 層中 k番目の層の体積圧縮係数である． 
ただし，対象とする層が粘性土層と砂質土層とで mv の評価方法が異なる．粘
性土層における mvの場合，基本的には式(5-7)で示した Dsの逆数（ mv ＝1 / Ds ）
から求める．なお，応力状態が過圧密領域にある場合には，圧縮指数 Cc の代わ
りに膨張指数 Csを用いる． 
砂質土層の場合の mvは，式(5-6)の逆数から求める．このとき，砂質土層の弾
性係数 E は，標準貫入試験の N値から次式で推定する（地盤工学会，2000）． 
 
 (kN/m2) 
(5-10) 
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5.2. 試験盛土への適用 
 
5.2.1. 地盤パラメータの設定 
5.1 節で提案した沈下量の計算方法を，試験盛土 Case2 および Case3 へ適用
し，沈下量の計算値を実測値と比較することで妥当性を検証する． 
久保田・芦刈地区の土質試験結果を図 2-5に示したが，更新統における物理的
性質および工学的性質の深さ方向の分布にばらつきがみられた．このため，沈下
計算に用いる地盤パラメータは，図 5-2に示すように試験盛土の直下およびその
近辺におけるボーリング調査に基づいて設定した．そうして得られた土質試験結
果を図 5-3 に示し，設定した Case2 および Case3 の地盤パラメータをそれぞれ
表 5-1および表 5-2に示す． 
 
 
 
 
図 5-2 パラメータを設定したボーリング調査位置図 
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図 5-3 試験盛土近辺の土質試験結果  
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表 5-1 試験盛土 Case2の地盤パラメータ 
 
記号 層厚 (m) γｔ(kN/m3) wn (%) e0 Cc Cs pc(kN/m2) N 値 
aHuc 2.65 13.5 128 3.34 1.81 0.13 40 - 
aAc1 軟弱粘 4.35 13.7 121 3.11 1.77 0.11 43 - 
aAc2 性土層 2.00 14.1 106 2.72 1.53 0.10 66 - 
aHlc1 
11.20 
0.40 15.7 72 1.87 1.51 0.06 87 - 
dMc2' 1.80 17.3 41 1.17 0.27 0.02 105 - 
dMs1 
中間層 
23.75 
1.75 18.0 - - - - - 4 
dMc2 2.35 18.1 38 0.93 0.29 0.04 512 - 
dMs2 1.90 18.0 - - - - - 12 
dMc2 1.15 18.1 38 0.93 0.29 0.04 512 - 
dMs3 1.75 19.0 - - - - - 20 
dAso4 2.35 19.0 - - - - - 19 
dNuc1 2.60 15.1 79 2.14 1.48 0.11 983 - 
dNuc2 4.50 14.3 100 2.61 3.16 0.24 376 - 
dNuc3 1.90 18.8 30 0.82 0.28 0.02 396 - 
dNus 0.70 19.0 - - - - - 20 
dNuc4 2.80 16.7 54 1.47 1.25 0.09 469 - 
 
表 5-2 試験盛土 Case3の地盤パラメータ 
 
記号 層厚(m) γｔ(kN/m3) wn (%) e0 Cc Cs pc(kN/m2) N 値 
aHuc 2.20 13.5 128 3.34 1.81 0.13 40 - 
aAc1 軟弱粘 4.65 13.7 121 3.11 1.77 0.11 43 - 
aAc2 性土層 3.05 14.1 106 2.72 1.53 0.10 66 - 
aAs 11.65 0.60 14.0 - - - - 3 
aHlc2 1.15 16.5 50 1.41 0.54 0.06 140 - 
dMs1 
中間層 
22.35 
2.10 18.0 - - - - - 15 
dMc2 1.25 18.1 38 0.93 0.29 0.04 512 - 
dMs2 1.05 18.0 - - - - - 3 
dMc2 1.25 18.1 38 0.93 0.29 0.04 512 - 
dMs3 0.70 18.0 - - - - - 9 
dMc2 1.00 18.1 38 0.93 0.29 0.04 512 - 
dMs4 2.20 19.0 - - - - - 16 
dAso4 4.30 19.0 - - - - - 23 
dNuc1 3.00 15.1 79 2.14 1.48 0.11 983 - 
dNuc2 4.00 14.3 100 2.61 3.16 0.24 376 - 
dNuc3 1.50 18.8 30 0.82 0.28 0.02 396 - 
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有明粘土層は堆積層が最も厚く，諸定数の深さ方向に対する変化が大きいため
aAc1 層と aAc2 層の上下二層に分割した．Case3 における aHlc2 層の各地盤定
数は，盛土直下の土質試験結果により設定し，Case2 における aHlc1 層の各地
盤定数は，盛土直下のデータが得られていないため直近のボーリング調査におけ
る土質試験結果を参考に設定した．dMc2 層は，両盛土合わせて堆積深さが違う
四層が確認されたため dMc2’ 層と dMc2層に分類した．Case2における dMc2’ 層
の深さは 9.4mから 10.4mであるが，図 5-3 に示した土質試験結果によると，こ
れと同程度の深さの三田川層粘性土(dMc2)は，圧密降伏応力のばらつきが大きい．
同層の圧縮曲線が砂質粘土特有のなだらかな曲線を描いたことを鑑み，計算値を
安全側の値とするため，圧密降伏応力は試験結果の内で最も小さい値を採用した．
砂質土層の単位体積重量については，dNus，Aso-4，dMs3は密な砂層と判断して
19.0kN/m3とし，dMs1，dMs2は中位な砂層と判断して 18.0kN/m2とした（日本道
路協会，2012A）．上記以外の各地盤定数は，得られた土質試験結果の平均的な
値とした．中原層上部粘性土(dNuc1, 2, 3, 4)の膨張指数 Csについては，室内土質
試験結果が得られなかったため，式（2-3）からそれぞれ推定した．砂質土層の N
値については標準貫入試験から得られた平均的な値とし，ポアソン比については
0.3と仮定した．改良柱体の変形係数 E50については，試験盛土 Case2の施工管理
における一軸圧縮試験結果の平均値 1,545 kN/m2 から式（3-1）を用いて導き，
232MN/m2とした．改良柱体のポアソン比については 0.2と仮定した．Case2およ
び Case3における盛土の施工にあたり，地表土の剥ぎ取りが行われたため，aHuc
層の層厚は図 4-5および図 4-6に示した層厚より 0.15m小さく設定した．良質な
支持層については，平均 N 値が 20 を超え（最大 N 値は 32），層厚が 3m 程度確
認された中原層砂層とみなした．地下水位については，2.6.1 で述べたとおり，
地表面下 1.7mに設定した． 
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5.2.2. 中間層における沈下量の比較 
Case2 においては，図 4-12 に示した盛土施工開始から 500 日後の沈下量を，
Case3 においては，図 4-14 に示した 460 日後の沈下量をそれぞれの最終沈下量
とみなした．まず，それらの実測値と，表 5-1および表 5-2に示した地盤パラメ
ータを用い，5.1節で詳述した計算法（以後，提案法と呼ぶ）で求めた沈下量の
計算値（以後，計算値 1と呼ぶ）とを比較する．Case2の中間層における結果を
図 5-4に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
図 5-4 中間層における沈下量実測値と計算値の比較（Case2） 
 
 
層別沈下計 s2-1 と s2-0 との間の層は，三田川層における粘性土層，砂質土層
および阿蘇 4 火砕流堆積物層で構成された厚さ 9.8m の地層である．同層におい
て観測された沈下量は 0.10mであり，提案法による計算値 1 は 0.09mである．ま
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た，層別沈下計 s2-0 と支持層との間の層は，中原層粘性土を主体とし，阿蘇 4
火砕流堆積物層および中原層砂層で構成された厚さ 14.0m地層である．同層にお
いて観測された沈下量は 0.09mであり，提案法による計算値は 0.06mである．各
層別沈下計間における沈下量の計算値 1 は，実測値との誤差が 0.01m および
0.03mであり，いずれも実測値に近い． 
Case3における実測値と計算値 1 を比較した結果を図 5-5に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 5-5 中間層における沈下量実測値と計算値の比較（Case3） 
 
 
s3-3 と s3-2 との間の層は，三田川層における砂質土層だけで構成された厚さ
2.1m の地層である．同層において観測された沈下量は 0.02m であり，提案法に
よる同層の計算値 1 も 0.02m である．層別沈下計 s3-2 と s3-1 との間の層は，三
aHuc
10.5 aAc1
aAc2
2.1
dNuc1
dNuc2
dNuc3
(m) dNus
軟
弱
粘
性
土
層
中
間
層
1.2
dMs1
dMs2
dMs4
aHlc2
dAso4
5.3
6.0
9.0
dMc2
dMc2
s3-0●
s3-2●
s3-3●
s3-1●
s3-4●aAs
t3-1▲
dMs3
dMc
135 
 
田川層における粘性土層および砂質土層で構成された厚さ 5.3m の地層である．
同層において観測された沈下量は 0.07mであり，提案法による計算値 1 は 0.08m
である．層別沈下計 s3-1 と s3-0 との間の層は，三田川層砂質土層および阿蘇 4
火砕流堆積物層で構成された 6.0m の地層である．同層において観測された沈下
量は 0.01m であり，提案法による計算値 1 は 0.03m である．層別沈下計 s3-0 と
支持層との間の層は，中原層粘性土を主体とし，阿蘇 4火砕流堆積物層とで構成
された厚さ 9.0m 地層である．同層において観測された沈下量は 0.06m であり，
提案法による計算値は 0.06mであって誤差がない．Case3の各層別沈下計間にお
ける沈下量の計算値 1 は，実測値との誤差が 0～0.02m の範囲にあり，いずれも
実測値に近い． 
以上から，提案法によって計算された中間層における沈下量は，いずれの実測
値にも非常に近い値を示すことが分かった． 
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5.2.3. 軟弱粘性土層における沈下量の比較 
フロート式深層混合処理された軟弱粘性土層における沈下量の実測値と Chai
らの方法で求めた沈下量の計算値（計算値 1）を比較する．Case2 における沈下
量の実測値と計算値を図 5-6 に示す．地表面沈下板 t2-1 と層別沈下計 s2-2 との
間の地層の内，8.5mが改良された蓮池層上部粘性土層および有明粘土層であり，
残りの 0.9mが有明粘土層および蓮池層下部粘性土層である．t2-1 と s2-2 間にお
いて観測された沈下量は 0.23m であり，Chai らの方法による計算値は 0.23m で
あって誤差がない．また，層別沈下計 s2-2 と s2-1 との間の層は，三田川層粘性
土層のみで構成された厚さ 1.8m の地層である．同層において観測された沈下量
は 0.06mであり，Chaiらの方法による計算値は 0.05mである． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 5-6 軟弱粘性土層における沈下量実測値と計算値の比較（Case2） 
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Case2の各層別沈下計間において Chaiらの方法で求めた沈下量の計算値は，実
測値との誤差が最大で 0.01mであり，実測値にほぼ合う値を示した． 
次に，Chai らの方法で計算した沈下量を，柔構造法で計算した沈下量と比較
することで，沈下量予測に対する適用性を検証する．Case2 において，計算値 1
と同様に表 5-1に示した地盤定数を用い，柔構造法で求めた沈下量を“柔構造値”
と呼ぶことにし，図 5-6の最右列に示す．t2-1 と s2-2 との間の層において，柔構
造値は 0.16m であり，Chai らの方法による計算値と比較して小さく，実測値と
の誤差が大きい．s2-2 と s2-1 の間の層における柔構造値については，Chai らの
方法による計算値との誤差は認められない． 
Case2のように面積改良率 αが約 31%である場合，柔構造法においては，盛土
荷重の分散位置は改良体底面であると考えられる．つまり，沈下対象層の最上面
は，改良体の先端の深さに設定され，沈下対象層厚は図 5-1 における H－HLと
なる．これに対し，Chaiらの方法においては，αと深さ方向の改良率 βを用いて
式（5-2）～式（5-4）により Hｃが導かれ，沈下対象層厚は図 5-1 に示す Hfとな
る．したがって，柔構造法と Chaiらの方法では，沈下対象層厚に Hcだけの違い
が生じる．Hc は沈下対象層の中で最も上部に位置し，載荷される応力の分散も
比較的小さいため，Hc 層中に生じる沈下量を評価するか否かでは，計算値に比
較的大きな差が現れる．このことが，Chai らの方法と柔構造法により求めた計
算値に誤差が生じた原因であると考えられる． 
4.3.1 において，Case2 および Case3 の改良体上の地表面沈下量と改良体先端
付近の地盤の沈下量との相対的な沈下量差から，改良体先端部が下部地盤に貫入
している現象が認められた．これは，上述した柔構造法における沈下対象層厚の
考え方との整合性が低い．他方，Hc の厚さを沈下対象層厚に加えるという Chai
らの方法の考え方は，地中で発生していると考えられる現象との整合性が高い． 
以上のことから，フロート式で深層混合処理された軟弱粘性土層の沈下量は，
柔構造法よりも Chaiらの方法によって求める方が，改良体先端部に発生してい
ると考えられる現象を，より適切に説明しており，実測値に近い値を得ることが
できると考えられる． 
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5.2.4. 地表面沈下量の比較 
 Case2における地表面沈下量の実測値と計算値 1 の比較を図 5-7に示す． 
 
 
 
 
図 5-7 地表面沈下量の実測値と計算値の比較（Case2） 
 
 
 
地表面沈下量については，実測値が 0.48mであるのに対し，計算値 1は 0.43m
である．両者間の誤差は 0.05mであり，地表面沈下量実測値の約 10%にとどまっ
ている．軟弱粘性土層および中間層における実測値と計算値 1 の誤差は，それぞ
れ 0.01mおよび 0.04mである．また，各層別沈下計間の誤差は最大で 0.03mであ
り，いずれの誤差も小さいといえる． 
以上のことから，提案法によって求めた中間層における沈下量と Chaiらの方
法によって求めた軟弱粘性土層の沈下量の合計で表された地表面沈下量は，実測
値に近い値を示すことが分かった．  
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5.3. 推定パラメータの適用 
 
5.3.1. 中間層における沈下量の比較 
表 5-1 および表 5-2 に示したパラメータのうち，中間層各層の圧縮指数 Ccお
よび膨張指数 Csを各層の自然含水比から式（2-2）および式（2-3）を用いて求め，
提案法によって沈下量を求めた．なお，三田川層と中原層上部各層の圧密降伏応
力は各層の液性指数から式（2-6）および式（2-7）を用いてそれぞれ求め，全て
過圧密領域にあることを確認している．当該結果を中間層における“計算値 2”と
呼ぶことにし，実測値と比較することで，これらの地盤パラメータを推定する経
験式の適用性を検証する．Case2における沈下量の計算値 2と実測値および計算
値 1を図 5-8に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
図 5-8 沈下量の実測値と計算値の比較（Case2） 
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5.2.2 に示したように，層別沈下計 s2-1 と s2-0 との間の層において観測され
た沈下量 0.10mに対して，計算値 1は 0.09mであり実測値に近い値を示した．計
算値 2 は 0.08m であり，計算値 1 とほぼ誤差がなく，実測値との誤差も小さい．
また，層別沈下計 s2-0 と支持層との間の層において観測された沈下量 0.09m に
対して，計算値 1 は 0.06mであり，計算値 2 は同値である．つまり，各層別沈下
計間における沈下量計算値 2 は，計算値 1 との誤差が最大で 0.01mであり，実測
値との誤差がいずれも小さい． 
Case3における沈下量の計算値 2 と実測値および計算値 1を図 5-9に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
図 5-9 沈下量の実測値と計算値の比較（Case3） 
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値 1 は，実測値との誤差が 0～0.02m の範囲にあり，いずれも実測値に近い値を
示した．各層別沈下計間の計算値 2は，それぞれ計算値 1と同値または 0.01mの
誤差であり，実測値との誤差も小さい． 
以上のことから，中間層における各層の圧縮指数 Ccおよび膨張指数 Csを，各
層の自然含水比から式（2-2）および式（2-3）を用いて求め，提案法によって求
めた沈下量は，実測値に近い値を示すことが確認された． 
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5.3.2. 軟弱粘性土層における沈下量の比較 
Case2の軟弱粘性土層において，表 5-1に示したパラメータのうち，各層の自
然含水比から式（2-1），式（2-2）および式（2-3）を用いて圧縮指数 Ccおよび膨
張指数 Csを求め，Chai らの方法によって沈下量を求めた．当該結果は軟弱粘土
層における“計算値 2”と呼ぶ．沈下量の実測値と計算値 1 および計算値 2 を図
5-10に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 5-10 沈下量の実測値と計算値の比較（Case2） 
 
 
 
5.2.3 に示したように，Case2 の軟弱粘性土層における各層別沈下計間につい
て，Chaiらの方法で求めた沈下量の計算値 1 は，実測値との誤差が最大で 0.01m
であり，ほぼ実測値に合う値を示した．これに対し，地表面沈下板 t2-1 と層別沈
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下計 s2-2 との間の層における計算値 2 は 0.21m であり，s2-2 と s2-1 の間の層に
おける計算値 2 は 0.06m である．これらの計算値 2 は，t2-1 と s2-2 との間にお
ける誤差がわずかに大きくなったものの，実測値に近い値を示している． 
次に，Case2の軟弱粘性土層において，表 5-1に示したパラメータのうち，各
層の自然含水比から式（2-1），式（2-2）および式（2-3）を用いて圧縮指数 Cc
および膨張指数 Csを求め，さらに，各層の液性指数から式（2-5）および式（2-6）
を用いて圧密降伏応力を求め，Chaiらの方法によって沈下量（計算値 2）を求め
た．沈下量の実測値と計算値 1および計算値 2を図 5-11に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 5-11 沈下量の実測値と計算値の比較（Case2） 
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地表面沈下板 t2-1 と層別沈下計 s2-2 との間の層における計算値 2 は 0.27m で
あり，実測値と同値を示した計算値 1 と 0.04mの誤差が生じた．また，層別沈下
計 s2-2 と s2-1 の間の層における計算値 2 は 0.01mであり，計算値 1 および実測
値との間には比較的大きな誤差が認められる． 
5.3.1において，中間層における計算値 2は実測値および計算値 1 に近い値を
示すことが分かったが，軟弱粘性土層において圧縮指数，膨張指数および圧密降
伏応力を推定して求めた計算値 2 は，実測値との間に誤差が生じた．この理由に
は以下の二つが考えられる．一つは，図 2-17 に示した液性指数と圧密降伏応力
との関係におけるデータに若干ばらつきが認められること，あとの一つは，中間
層における三田川層粘性土および中原層粘性土の圧密降伏応力が，盛土荷重載荷
後の鉛直方向の有効応力と比較して大きく，同層の沈下量が過圧密領域における
値であるのに対し，軟弱粘性土層における各層の圧密降伏応力は盛土荷重載荷後
の鉛直方向の有効応力より小さく，同層の沈下量が正規圧密領域における値を含
み，比較的大きい値であることと考えられる． 
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5.4. 考 察 
 
フロート式深層混合処理地盤において，盛土荷重による沈下量を予測する場合，
地表面沈下量に占める割合が最も大きい改良体先端付近の地層における沈下量
と中間層における沈下量をより正確に求めることが予測精度向上の鍵といえる． 
中間層において，沈下量の実測値と提案法で求めた計算値 1 を比較した結果，
Case2の各層別沈下計間における沈下量の計算値 1 は，実測値との誤差が 0～
0.03mの範囲にあり，Case3においても，各層別沈下計間における沈下量の計算
値 1は，実測値との誤差が 0～0.02mの範囲にあった．また，軟弱粘性土層にお
いて，沈下量の実測値と Chaiらの方法で求めた計算値 1 を比較した結果，Case2
の各層別沈下計間における沈下量の計算値 1 は，実測値とほぼ同値もしくはわず
かの誤差が生じたのみであった．Case2の中間層と軟弱粘性土層の沈下量を合計
して得られる地表面沈下量の計算値 1は，実測値と比較して誤差が 0.05mであり，
実測値に対する誤差の割合は約 10%にとどまっていた．したがって，予測精度が
実測の 0.3～1.5倍程度といわれる軟弱地盤の圧密計算（地盤工学会，2008）にお
いて，本研究で示した沈下計算法による予測の精度は比較的高いといえる． 
標準貫入試験による N 値と地盤の変形係数の関係については，道路橋示方書
で示された E = 2800 N (kN/m2)（日本道路協会，2012A）や鉄道構造物等設計標準・
同解説で示された E =2000 N (kN/m2)（鉄道総合技術研究所，2012）との推定式が
あるが，本研究で求めた計算値が実測値に近いことに照らせば，むしろ式（5-10）
が適切であると考えられる． 
本研究における試験盛土（面積改良率約 31%，深さ方向の改良率約 76%）の場
合，改良柱体上の地表面沈下量と改良柱体先端付近における改良体間地盤の沈下
量との相対的な沈下量差から，改良柱体先端部が下部地盤に貫入していると考え
られる現象が認められた．また，Chaiらの方法で計算したフロート式深層混合
処理された軟弱粘性土層の沈下量は，柔構造法によって計算された沈下量より実
測値に近い値を示した．したがって，フロート式で深層混合処理された軟弱粘性
土層における沈下量の計算には，Chaiらの方法が適していると考えられる． 
推定パラメータを適用した沈下量の計算において，実測値との誤差が小さかっ
たことから，式（2-1），式（2-2）および式（2-3）を利用して推定された圧縮指
数および膨張指数の妥当性が検証された．地盤を完新統および更新統に分類し，
自然含水比から圧縮指数および膨張指数を推定して用いることは，沈下量の計算
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への適用に際し，十分な精度を有していると考えられる． 
液性指数から圧密降伏応力を求める方法は，少なくとも本研究の対象とした地
域においては初の試みといえる．多少のばらつきがあるものの式（2-5），式（2-6）
および式（2-7）により，液性指数から圧密降伏応力を推定できることがわかっ
た．このことは，圧密降伏応力が比較的大きく，過圧密状態である更新統の粘性
土が堆積している中間層における沈下量の計算に有効である．他方，完新統の粘
性土においては，圧密降伏応力が比較的小さく，圧縮指数が大きいため，関係式
による圧密降伏応力の推定値は慎重に評価するべきである． 
佐賀平野において道路盛土が建設される場合の地盤調査は，通常，オールコア
ボーリングと標準貫入試験が併用されたボーリングが先行され，地層の確認と不
撹乱試料の採取深度が決定された後，別孔にてサンプリングが行われる．これま
で，通常の土工構造物における支持層の目安となる N値（日本道路協会，2012B）
は，完新統の三田川層(dM)で確認されることが多く，同層以深の不撹乱試料の採
取や室内土質試験は行われず，地盤定数について不明な点が多かった．佐賀平野
のように，水路や道路が密に整備された農地や河川が流れる軟弱地盤地域に盛土
構造を持った自動車専用道路を計画する場合，河川や道路を横断する橋梁やボッ
クスカルバートが必要になる可能性は非常に高く，基礎構造物を設計するための
ボーリング調査が行われる頻度も高い．また，削孔深度は，強固な支持層を求め
るため自ずと深くなる傾向にある．そのとき，先行ボーリングで得られる更新統
の撹乱試料で自然含水比や液性・塑性限界等の物理的性質を求める試験を行い，
本研究で提案した経験式を用いれば，地盤パラメータを推定することができる．
つまり，不攪乱試料採取を目的とした新たなサンプリング孔は不要であり，かつ
中間層の沈下量が概ね計算できるというわけである． 
なお，道路詳細設計のように比較的高精度が求められるような沈下計算におい
ては，更新統粘性土の不攪乱試料のサンプリングおよび圧密試験を行うべきであ
ると考える． 
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5.5. 結 論 
 
本章では，フロート式深層混合処理地盤上の盛土の中間層（更新統）における
一次元沈下量計算法を提案し，試験盛土 Case2 および Case3 に適用することで，
その妥当性を確認した．得られた知見をまとめると次のとおりである． 
 
（1） フロート式深層混合処理地盤上の盛土の一次元沈下量計算において，mv
法で求められた軟弱粘性土層底面から良質な支持層上面までの地層（中間層）
における沈下量は，実測値に近い値を示す．このとき，盛土荷重の地盤中に
おける鉛直方向の応力増分はオスターバーグの式によって求め，粘性土およ
び砂質土の体積圧縮係数 mv はそれぞれ側方拘束時の弾性係数から求め，砂
質土の弾性係数は N 値から E ＝ 700N（kN/ m2）により導く． 
 
（2） フロート式深層混合処理された軟弱粘性土層の沈下量計算においては，
改良柱体先端部の下部地盤への相対的貫入の影響を考慮し，未改良の軟弱粘
性土層の沈下対象層厚を面積改良率（α）と深さ方向の改良率（β）の関数か
ら求める Chaiらの方法が適している． 
 
（3） 本研究で得られた範囲ではあるが，更新統において導かれた自然含水比
と圧縮指数の関係，圧縮指数と膨張指数の関係および液性指数と圧密降伏応
力の関係を示す経験式は，フロート式深層混合処理地盤における盛土の中間
層における沈下量計算に有効である． 
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6. 総 括 
 
 フロート式深層混合処理工法は，改良柱体を軟弱粘性土層より下層の支持層ま
で形成せず，軟弱粘性土層中に打ち止めることで，改良層の下層に未改良の軟弱
粘性土層を確保するものである．この未改良の粘性土層の存在により，改良柱体
および改良材が軟弱粘土層直下の砂礫層内に滞留する地下水に影響を及ぼさない
ようにする効果とともに，経済性を向上させる効果が期待されている． 
本研究では，フロート式深層混合処理工法の技術確立に寄与するため，佐賀平
野におけるボーリング調査および自動車専用道路実物大の試験盛土の動態観測結
果から，第四系粘性土の地盤工学的性質を明らかにするとともに，盛土の沈下や
周辺地盤の変位の傾向を明らかにした．また，フロート式深層混合処理地盤上に
構築された盛土の中間層（更新統）における沈下量の計算方法を提案し，試験盛
土に適用することでその妥当性を確認した． 
 
本研究で得られた重要な成果は次のとおりである． 
a) 佐賀平野における更新統（三田川層および中原層上部）粘性土の地盤工学的性
質（物理的性質，力学的性質および地盤パラメータを推定する経験式）を明ら
かにし，完新統粘性土の過圧密比を考慮した強度増加率を提案した． 
b) フロート式深層混合処理地盤は，沈下量の抑制効果，圧密促進効果，周辺地盤
への影響の抑制効果を有する． 
c) フロート式深層混合処理地盤上の盛土の中間層（更新統）における一次元沈下
計算法を提案し，試験盛土へ適用することで，その妥当性を確認した．提案法
を用いると実測値に近い更新統の沈下量を予測できる．また，土の物理的性質
から地盤パラメータを推定する経験式で求められた更新統の圧縮指数，膨張指
数および圧密降伏応力を用いることでも，概ね近い沈下量を予測できる． 
 
各章での研究の内容と得らえた結論をまとめると次のとおりである． 
第 1 章では，本研究の背景について述べ，フロート式深層混合処理工法に関す
る従来の研究における課題を整理した．その後，本研究の目的を示し，研究の構
成と内容を述べた． 
 
第 2 章では，佐賀平野における第四系の地盤工学的性質について，粘性土の物
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理的性質および力学的性質を明らかにし，地盤パラメータを推定する経験式を提
案した． 
佐賀平野のボーリング調査から土質試験結果を整理し，更新統の三田川層粘性
土および中原層上部粘性土の物理的性質および工学的性質を示し，それらの特徴
を整理した． 
また，土の物理的性質から地盤パラメータを推定することを目的に，完新統お
よび更新統粘性土の物理的性質と力学的性質の関係を分析した結果，次のことが
わかった． 
自然含水比 wnから圧縮指数 Ccを推定できることが分かった．さらに，完新統と
更新統ではその関係が異なり，次のような経験式を提案した． 
 
 
  （完新統 ただし，50≦wn (%)≦165） 
 
  （更新統 ただし， ≦25  wn (%) ≦110） 
 
 
また，圧縮指数 Ccから膨張指数 Csが推定できることがわかり，次のような経験
式を提案した． 
 
  （ただし 0.15≦Cc）   
 
 
さらに，多少のばらつきが認められるが，液性指数 ILから圧密降伏応力 pcが推
定できることがわかった．なお，その関係は完新統と更新統で異なり，更新統に
おいても三田川層粘性土と中原層上部粘性土で違いがあり，それぞれ次のような
経験式を提案した． 
 
 
  (kN/m2)       (完新統 ただし，0.64≦IL≦2.70) 
 
  (kN/m2)  (更新統，三田川層 ただし， ≦0.25  IL≦1.10) 
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  (kN/m2) (更新統，中原層上部 ただし， ≦0.23  IL≦1.50) 
 
 
次に，完新統粘性土においては，一軸圧縮強さ quと有効土被り圧 σv’および過圧
密比 OCRの関係から，過圧密比を考慮した強度増加率を導いた．まず，ボーリン
グ毎の圧密降伏応力と有効土被り圧の関係から正規圧密粘土および過圧密粘土を
分類し，正規圧密粘土における非排水せん断強さ cuと有効土被り圧の関係を示し
た．この結果，正規圧密粘土における強度増加率は 0.33 であることがわかった．
次に，過圧密粘土について，過圧密比を考慮した有効土被り圧と非排水せん断強
さの関係を示し，強度増加率を次の式のように提案した． 
 
 
・  
 
 
第 3 章では，佐賀平野においてセメント系改良材を用いてスラリー撹拌された
改良土の特性を明らかにした． 
実際の道路事業の現場において，四種類のスラリー撹拌工法，三種類の改良材，
二種類の水セメント比および三種類の添加量がそれぞれ組み合わされた条件により撹
拌された改良土の施工管理結果から，まず，一軸圧縮強さ quと変形係数 E50の関係
を示し，フロート式深層混合処理地盤上の盛土の沈下計算において，改良土の変形係
数を推定する次の経験式を提案した． 
 
 
 (MN/m2) (ただし，0.4 ≦ qu (MN/m2)≦4) 
 
 
 次に，現場における改良土の一軸圧縮強さの平均値  と室内配合試験におけ
る改良土の一軸圧縮強さの平均値  との比を示す λ について検討した．単位体
積重量および自然含水比がほぼ一様な地盤において，改良材の添加量，水セメント比，
施工速度の条件を同一に設定した場合，使用する改良材および撹拌工法の違いにより
λ の分布が異なることが認められた．さらに，本研究で得られた施工条件の違いを包
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含した λ は 1 から 1/3 の範囲に分布しており，若干安全側に考慮した平均的な λ の値
として 2/3を提案した． 
 
第 4 章では，佐賀平野において，無処理地盤上に構築された試験盛土とフロー
ト式深層混合処理地盤上に構築された自動車専用道路実物大の試験盛土との動態
観測結果を比較し，沈下量および周辺地盤への影響の範囲に着目して，その挙動
を明らかにした． 
無処理地盤上に構築された盛土厚 2.5mの盛土については，盛土中央部の沈下量
が 1.1mを超え，盛土放置 600日以降も沈下が続いた．また，盛土周辺地盤への影
響範囲が大きく，水平変位は盛土法尻から 10 mの地点で盛土外側へ約 0.05m発生
した．これに対し，フロート式深層混合処理地盤上に構築された盛土厚 6.5mの盛
土については，盛土中央部の沈下量は約 0.5mであり，盛土放置約 150日後には沈
下がほぼ収束した．盛土周辺地盤への影響範囲は盛土法尻から 2mの地点程度まで
であると確認された．この結果，フロート式深層混合処理地盤は，盛土荷重によ
る沈下量の抑制効果，圧密促進効果，盛土周辺地盤の変形量および影響範囲の抑
制効果を有することがわかった．他方，無処理地盤における盛土では確認されな
かったが，地下約 21mの更新統砂質土層以深においても約 0.1mの沈下が発生して
いた． 
 
第 5 章では，フロート式深層混合処理地盤上の盛土の中間層（更新統）におけ
る一次元沈下量の計算方法を提案し，第 4 章で示した実物大の試験盛土に適用す
ることで，その妥当性を確認した． 
提案法は次のとおりである．フロート式深層混合処理地盤上の盛土の中間層（更
新統）における一次元沈下量は mv法で求める．このとき，盛土荷重の地盤中にお
ける鉛直方向の応力増分はオスターバーグの式によって求め，粘性土および砂質
土の体積圧縮係数 mvはそれぞれ側方拘束時の弾性係数から求め，砂質土の弾性係
数は N 値から E ＝700N（kN/ m2）により導く． 
二種類の試験盛土をモデル化し，第 2 章で得られた更新統粘性土の土質試験結
果を基に設定した地盤パラメータを用い，提案法により求めた沈下量の計算値は，
動態観測で得られた地表面沈下計および層別沈下計それぞれの間の沈下（圧縮）
量実測値の全てに近い値を示し，提案法の妥当性を確認した． 
また，第 2 章で提案した地盤パラメータを推定する経験式を用い，更新統の自
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然含水比および液性指数から推定された圧縮指数，膨張指数および圧密降伏応力
を用い，提案法で求めた沈下量の計算値も，二つの試験盛土それぞれにおける実
測値と概ね近い値を示した．この結果，本研究で得られた範囲ではあるが，更新
統において導かれた自然含水比と圧縮指数の関係，圧縮指数と膨張指数の関係お
よび液性指数と圧密降伏応力の関係を示す経験式は，フロート式深層混合処理地
盤における盛土の沈下計算において有効であることを確認した． 
なお，フロート式で深層混合処理された軟弱粘性土層の沈下量計算においては，
Chai らの方法で計算された沈下量が，柔構造法による沈下量より試験盛土の実測
値に近い値を示した．この結果，同計算においては，改良柱体先端部の下部地盤
への相対的貫入の影響を考慮し，未改良の軟弱粘性土層の沈下対象層厚を面積改
良率と深さ方向の改良率の関数から求める Chaiらの方法が適切であることを確認
した． 
 
第 6章では，研究成果をとりまとめ，総括した． 
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